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RESUMEN  
 
Existe la idea de que un edificio estructurado en base a muros de albañileria presenta un mejor 
comportamiento frente a un sismo y es más económico que un edificio estructurado en base a pórticos de 
concreto armado. Es por esto que el objetivo general del presente Trabajo de Título es comparar en cuanto 
a vulnerabilidad sísmica y costo, Edificios estructurados de Concreto Armado y Muros de Albañileria 
Confinada, con el fin de determinar qué tipo de estructuración resulta más conveniente y cuantificar las 
diferencias entre una u otra. 
 
Se analizaron en total dos edificios, uno estructurados en base a Muros de Albañileria Confinada y el otro 
en base a Concreto Armado. Estos dos edificios se encuentran emplazados en la Zona Sísmica 4 en un suelo 
de fundación Tipo S3, y poseen como característica común el tener una superficie similar, diferenciándose 
además del tipo de estructuración, distribución de elementos estructurales y en la calidad del concreto. 
 
Entre los dos edificios se estableció una comparación de resultados del análisis sísmico en cuanto a períodos 
de vibración, cortes y deformaciones. 
 
En tanto, para el estudio de los costos de obra se realizó una Metrado de concreto, acero y encofrado para 
cada edificio, lo que permitió obtener cuantías y valores de costos totales de obra. 
 
Con respecto al análisis de costos obra se obtuvo que el costo total del edificio de muros de albañileria es 
menor al del costo total del edificio de concreto. 
 
Dicho esto, se deduce que la estructuración de muros de albañileria es más conveniente que la estructuración 
de concreto, en el ámbito de comportamiento frente a un sismo porque presenta menor vulnerabilidad, 
aunque la ventaja del edificio de concreto es el mejor aprovechamiento del área en planta para su uso. 
 
 
Palabras Claves: Edificio, Albañileria Confinada, Concreto Armado, Vulnerabilidad, Comparación, Costo  
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ABSTRACT 
 
 
 
 
There is the idea that a building structured on the basis of masonry walls presents a better behavior against 
an earthquake and is more economical than a building structured on the basis of reinforced concrete 
porticos. That is why the general objective of this Title Work is to compare in terms of seismic vulnerability 
and cost, structured buildings of reinforced concrete and confined masonry walls, in order to determine 
what type of structuring is more convenient and quantify the differences between one or another. 
 
A total of two buildings were analyzed, one structured on the basis of confined masonry walls and the other 
on the basis of reinforced concrete. These two buildings are located in the Seismic Zone 4 in a foundation 
soil type S3, and have as a common feature to have a similar surface, differentiating in addition to the type 
of structuring, distribution of structural elements and the quality of the concrete. 
 
Between the two buildings, a comparison of the results of the seismic analysis was established in terms of 
periods of vibration, cuts and deformations. 
 
Meanwhile, for the study of the construction costs, a concrete, steel and shuttering was performed for each 
building, which allowed to obtain quantities and values of total costs of work. 
 
With respect to the analysis of work costs, it was obtained that the total cost of the building of masonry 
walls is lower than the total cost of the concrete building. 
 
That said, it follows that the structuring of masonry walls is more convenient than the structuring of 
concrete, in the field of behavior against an earthquake because it presents less vulnerability, although the 
advantage of the concrete building is the best use of the area in plant for its use. 
 
Key Words: Building, Confined Masonry, Reinforced Concrete, Vulnerability, Comparison, Cost 
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CAPÍTULO I 
 
1 INTRODUCCIÓN 
 
1.1 Introducción y Objetivos 
 
El trabajo de tesis a desarrollar consiste en realizar un análisis comparativo entre edificios de muros 
de Albañileria Confinada y otro de Concreto Armado con una superficie similar en planta. 
Dicho análisis se hará diferenciando los edificios en cuanto a la calidad del concreto y el tipo de 
estructuración en base a muros de Albañileria Confinada o Concreto Armado, y la comparación se 
establecerá en términos de costos asociados. 
 
Existe la idea de que un edificio estructurado en base a muros de Albañileria Confinada es más 
económico, además de esto, se comprobara la vulnerabilidad ante un sismo fuerte, por lo que se desea 
ratificar esta idea y compararlo con el otro edificio y valorizar las diferencias de costos de obra. 
Además, interesa cuantificar cuán más vulnerable resulta una estructuración que otra, considerando la 
ventaja de que un edificio de pórticos presenta una mayor flexibilidad en cuanto a disponibilidad de 
espacio, pero una menor resistencia ante un evento sísmico. 
 
De acuerdo con lo expresado anteriormente, el principal estudio que desea realizarse en este trabajo 
es en cuanto a la vulnerabilidad sísmica de las estructuras. Este concepto es utilizado para expresar 
diferencias en la forma en que las estructuras responden al movimiento sísmico, de este modo, si dos 
grupos de estructuras están expuestas al mismo movimiento sísmico, y el comportamiento de un grupo 
es mejor que el otro, entonces se puede decir que los edificios que tienen menos daño esperado tienen 
menor vulnerabilidad sísmica que los que resultaron más dañados.  
 
El estudio de costos se lleva a cabo de una manera más general, estableciendo Metrado aproximados 
y representativas de los edificios. 
 
 
Con todo esto, el principal objetivo de este trabajo es: 
 
 Comparar en cuanto a costos y vulnerabilidad sísmica, edificios estructurados con muros de 
Albañileria Confinada y pórticos de concreto armado, con igual cantidad de pisos y distinta calidad 
de concreto. 
 
Específicamente, se pretende conseguir los siguientes objetivos secundarios: 
 Comparar vulnerabilidad sísmica de diversas estructuras. 
 Analizar la cantidad de materiales y los respectivos costos que entrega cada configuración. 
 Determinar qué estructuración es más conveniente bajo una determinada situación, cuando es 
posible elegir. 
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1.2 Organización del documento 
 
Este trabajo de título se organiza de acuerdo con los siguientes capítulos, los cuales permiten determinar 
los alcances que tendrá el desarrollo de este tema. 
 
• Capítulo 1 Introducción 
Este primer capítulo está orientado al planteamiento del problema y sus objetivos como tal. Se busca en 
este capítulo introducir al tema que se desarrollará en este trabajo. 
 
• Capítulo 2 Características estructurales de los edificios a estudiar 
Se describirán las características estructurales y geométricas de los edificios en estudio, así como también 
sus materiales y los parámetros con los cuales se diseñará posteriormente. También se pre diseñarán los 
elementos de los edificios, para luego obtener sus esfuerzos y diseñarlos. 
 
• Capítulo 3 Resultados comparativos del análisis sísmico según NTP-E030 
En este capítulo se realizará una comparación de períodos, deformaciones, cortes y momentos por piso, 
entre otros, de dos edificios con diferentes características.  
 
• Capítulo 4 Diseño estructural de los edificios 
Se mostrará el procedimiento realizado para el diseño de dos edificios, es decir, el cálculo de cuantías de 
los elementos de ambos edificios. 
 
• Capítulo 5 Estudio de Metrados para cada edificio 
Se metrara la cantidad de concreto, acero y encofrado para dos edificios, y se calcularán parámetros de kg 
fierro/m3 concreto, kg fierro/m2 edificio, m3 concreto/m2 edificio, m2 encofrado/m3 concreto, m2 
encofrado/m2 edificio. 
 
• Capítulo 6 Presupuestos en edificaciones 
Se evaluará la parte económica a nivel de costos de los 02 edificios. 
 
• Capítulo 7 Conclusiones 
Se determinará qué estructuración, muros de Albañileria Confinada o pórticos de concreto armado, es la 
más conveniente bajo distintos parámetros. 
 
Una vez terminado el trabajo propuesto, se espera concluir que es posible realizar comparaciones entre 
edificios estructurados en base a pórticos y muros de albañileria, en cuanto a los ámbitos desarrollados en 
este trabajo. Aunque se espera que el edificio con estructuración de muros de albañileria sea un poco más 
económico y menos vulnerable sísmicamente que el edificio estructurado en base a pórticos, en particular, 
este trabajo espera cuantificar estas diferencias. 
 
Adicionalmente, mediante este tema se espera, a grandes rasgos, determinar qué estructuración de edificios 
es la más conveniente en distintos ámbitos, cuando es posible elegir entre una u otra. 
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CAPÍTULO II 
 
2 CARACTERÍSTICAS ESTRUCTURALES DE LOS EDIFICIOS A 
ESTUDIAR 
 
Introducción 
 
El presente capítulo tiene por objetivo describir las principales características estructurales de cada uno de 
los edificios a estudiar, para así posteriormente realizar el análisis comparativo que se desea llevar a cabo. 
 
Se estudian en total 2 edificios, de los cuales uno tiene estructuración de muros de Albañileria Confinada, 
y el otro tiene una estructuración de pórticos y placas de concreto armado. Todos los edificios poseen como 
característica común el tener la misma superficie y distribución de elementos estructurales en planta, 
diferenciándose además del tipo de estructuración, y en la calidad del concreto. Los dos casos se definen a 
continuación: 
 
• Edificio 1: 3 pisos, estructuración de muros de Albañileria Confinada. 
• Edificio 2: 3 pisos, estructuración dual de concreto armado. 
 
Para este trabajo se cuenta con modelos estructurales de los edificios realizados con el programa 
computacional ETABS Versión 8.4.8. 
 
2.1 Parámetros normativos de los edificios. 
Las características de estos dos edificios, de acuerdo con las disposiciones que entrega el Reglamento 
Nacional de Edificaciones Norma E-030 “Diseño Sismoresistente”, se muestran a continuación. Es 
importante notar que todos los resultados de este trabajo están asociados a los parámetros definidos en la 
presente sección. 
 
2.1.1 Clasificación de edificios 
 
Por ser edificios destinados a la habitación privada o al uso público, se clasifican en Categoría C, 
por lo que les corresponde un Coeficiente de Importancia (U) igual a: 
U = 1,5 
 
2.1.2 Tipo de suelo de fundación 
Los edificios se encontrarán ubicados en Piura, en el AA.HH. Las Dalias Mz L lote 25 donde el 
suelo característico es de materiales de irregular estabilidad, relacionadas directamente con arenas 
sueltas y sin la presencia de nivel freático, de acuerdo con la geología del terreno se puede suponer 
la proximidad y ascenso en las épocas de precipitaciones, por lo cual se recomienda tomar las 
precauciones necesarias y mejorar el nivel de fundación de la cimentación con materiales estables.  
 
S3 (suelos flexibles o con estratos de gran espesor)  
Tp (s)= 1.0; TL (s)=1.6; S=1.10 
 
Teniendo en cuenta el tipo de suelo, podría darse el problema de generación de asentamientos 
diferenciales en nuestra cimentación.. Ante la acción de una fuerza vertical, el suelo presenta un 
cambio en su altura inicial debido al proceso de reacomodo de las partículas que lo componen. 
Este fenómeno es conocido como asentamiento. Como es sabido, toda obra civil transmite cargas 
verticales al suelo sobre el cual es construida, por lo que es necesario el uso de cimentaciones, las 
cuales pueden clasificarse de acuerdo a la profundidad de transmisión de carga.  
 
CALCULO DEL ASENTAMIENTO EN SUELO ARENOSO 
Cuando la profundidad de cimentación es pequeña (entre 0.5 y 3 m) debido a la presencia de un 
estrato resistente, se habla de una cimentación superficial; caso contrario, cuando el suelo presenta 
baja capacidad portante y/o el estrato resistente se encuentra a una profundidad considerable, se 
habla de una cimentación profunda. En el diseño de cimentaciones superficiales, específicamente 
en el de zapatas, uno de los aspectos más importantes a considerar es la estimación del 
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asentamiento sobre el terreno, es decir, la deformación producida en el suelo debido a las cargas 
aplicadas sobre él por efecto de la estructura que la zapata se encarga de sostener. Este tipo de 
estimaciones puede ser hecha para suelos granulares (arenas) o cohesivos (arcillas) y ha sido muy 
estudiada debido a la complejidad de la respuesta del suelo ante solicitaciones de carga.  
 
Uno de los investigadores más importantes en este tema es J. H. Schmertmann, quien en la década 
del setenta presentó una metodología para resolver este tipo de problema. En esta, Schmertmann 
determinó, de manera experimental, dos gráficas de influencia de la deformación unitaria (la 
deformación por unidad de longitud) en el suelo: una para zapatas cuadradas (zapatas con relación 
largo/ancho [L/B] igual a la unidad) y otra para zapatas largas o corridas (zapatas con L/B mayor 
a diez) y con ello logró definir una metodología para realizar el cálculo del asentamiento de estos 
dos tipos. Sin embargo, para zapatas rectangulares (1 < L/B < 10), Schmertmann solo planteó una 
interpolación lineal entre los resultados obtenidos suponiendo que la zapata es cuadrada y luego 
que es corrida.  
 
Los ingenieros han asumido frecuentemente que la distribución de la deformación unitaria vertical 
debajo del centro de una cimentación bajo una arena uniforme, como es en este caso, es 
cualitativamente similar a la distribución del incremento en el esfuerzo vertical. Si fuese cierto y 
la mayor deformación unitaria ocurriese inmediatamente debajo de la cimentación, la ubicación 
de mayores esfuerzos incrementaría.  
 
Para determinar el esfuerzo aplicado en la zapata, se asume que la zapata recibe la carga de 1 
ton/m2 por cada piso de la edificación. Adicionalmente, para este proyecto, se ha considerado un 
edificio de 3 pisos y un espaciamiento entre columnas de 4 m, lo que da un área cargada por 
columna de 16 m2. Con lo señalado anteriormente, el valor del esfuerzo que la zapata transmite al 
suelo se ha calculado de la siguiente manera: 
 
 
Este esfuerzo en la zapata p es menor a la carga admisible del suelo, cuyo valor bordea los  90 
kN/m2 (unos 0.9 kg/cm2), lo cual no generará falla en dicho suelo. Por otro lado, para el cálculo 
manual, se ha considerado dividir la profundidad de influencia en seis subestratos, de tal manera 
de que el cálculo sea más preciso.  
 
Debe considerarse que, al no existir profundidad de cimentación, el factor de corrección C1 por 
empotramiento de la zapata es igual a 1. Por este mismo motivo, el valor de po en este análisis es 
cero, por 83.33 kN/m2. 
 
El cálculo del asentamiento por el método de Schmertmann se realizó con la ayuda de una plantilla 
de Microsoft Excel. Este procedimiento consistió en construir el gráfico del factor de influencia 
de la deformación unitaria para cada caso de L/B.  
A continuación se muestra un ejemplo del cálculo realizado para el caso de L/B = 10 por el método 
de Schmertmann de 1978. 
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Teniendo como resultado un asentamiento de 9.712mm para la zapata corrida 
 
2.1.3 Zonificación sísmica 
Como se dijo anteriormente, los edificios están emplazados en Piura, la cual corresponde a la zona 
sísmica 4. A esta zona sísmica se le asocia un valor de aceleración máxima del terreno con una 
probabilidad de 10% de ser excedida en 50 años: 
Z =0.45 g 
2.1.4 Sistemas Estructurales 
 
Tanto para sistema estructural de muros de albañileria como de pórticos de concreto armado, y el 
de albañilería, se obtienen los siguientes parámetros: 
 
 CºA Dual    : R=7 
 Albañilería Armada o Confinada  : R=3 
 
 
 
 
 
2.2 Tipos de edificio: Albañilería 
 
Este tipo de edificio está constituido estructuralmente por muros de Albañileria Confinada y vigas ubicados 
en ejes resistentes en direcciones perpendiculares (X e Y) capaces de resistir la acción sísmica y 
gravitacional. El edificio puede considerarse empotrado a nivel de primer piso. 
 
Debido a que muros de albañileria y vigas controlan esfuerzos y deformaciones, se obtienen edificaciones 
rígidas, y la disposición de estos elementos hace difícil una posible modificación en la planta.  
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2.2.1 Arquitectura del proyecto 
 
 A) Descripción General 
      
El edificio es comercial de tres niveles y azotea, con un área de terreno de 180 m2   y un área 
construida de 171.52 m2. Cuenta con 05 tiendas, 02 restaurant-bar, 05 almacenes, 04 oficinas, 05 
cuartos de baño, un patio en el primer nivel. Para el ingreso al edificio se cuenta con dos portones 
de entrada y una escalera de acceso en la parte delantera del edificio. Además cuenta con un patio 
en la parte posterior del edificio en el primer nivel. 
 
 
 B) Distribución y Circulación 
      
En el primer nivel se puede apreciar la fachada de ingreso es por 02 portones y una puerta en la 
parte izquierda con acceso directo a la escalera, en la parte delantera hay un ambiente para una 
sola tienda de aproximadamente 47 m2, también cuenta con dos tiendas en la parte posterior, 02 
oficinas en la parte central, 02 almacenes y 01 depósito de limpieza, un baño y un patio en la parte 
posterior. 
 
Para el segundo y tercer nivel se cuenta con ambientes entre los que más destacan son el comedor 
grande, cocina almacenes de productos, 02 tiendas y una biblioteca, además de la escalera de 
acceso para las personas. 
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2.2.2 Materiales utilizados 
 
El concreto del edifico de muros de Albañileria Confinada tendrá las siguientes propiedades: 
 
Resistencia a la compresión   : 210 kg/cm2 
Módulo de elasticidad de concreto  :   15000*√210=217370.65 kg/cm2          
Peso específico    : 2400 kg/m3 
 
El acero de refuerzo tiene las siguientes características: 
 
Fluencia     : 4200 kg/cm2 
Módulo de elasticidad del acero  : 2000000 kg/cm2 
Peso específico   : 7850 kg/m3 
 
La Albañilería será: King Kong Industrial  
Resistencia a Compresión Axial de las Unidades: f’b = 145 kg/cm2  
Resistencia a Compresión Axial en Pilas: f’m = 65 kg/cm2  
Resistencia al Corte en Muretes: v’m = 8.1 kg/cm2  
Módulo de Elasticidad: Em = 500f’m Em = 32,500 kg/cm2  
Módulo de Corte: Gm = 0.4Em Gm = 13,000 kg/cm2 
 
 
2.2.3 Estructuración general 
 
Esta sección tiene por objetivo caracterizar el edificio de muros de Albañileria Confinada, de 
acuerdo con sus dimensiones generales, disposición de elementos estructurales, y otros 
parámetros característicos. 
 
En primer lugar, se muestran las plantas de piso de estos edificios, lo que permite visualizar la 
distribución de los muros de albañileria en ambas direcciones y la disposición de las vigas. 
Las Figuras muestran las plantas del primer piso, la planta del piso típico, donde los muros de 
albañileria se muestran en color rojo, y las vigas en amarillo. 
 
Además se muestra lo losa maciza en ambas direcciones como diafragma rígido de color gris 
de los distintos niveles de la estructura así como los ductos de ventilación para la iluminación 
de los ambientes interiores. 
 
Los muros de albañileria serán de dos tipos: de soga y de cabeza de 0.13m y 0.23m 
respectivamente, las propiedades de dichos muros serán tipo Shell. Esta propiedad se puede 
utilizar para modelar, analizar y diseñar losas, muros, rampas o placas sometidas a flexión, 
corte y fuerza axial. 
 
Con respecto a la losa maciza será de e=0.125m de concreto f´c=210 kg/cm2, la propiedad de 
dicha losa será tipo Membrana con distribución de carga en ambos sentidos. Se pueden utilizar 
para modelar losas simplemente apoyadas sobre vigas y/o correas bajo cargas perpendiculares 
a su plano, donde la transmisión de dichas cargas a las mismas se hace a través del método de 
área tributaria. 
 
Si la cargas (Fuerza por unidad de Area) perpendiculares al plano se distribuyen en un solo 
sentido se obtienen cargas uniformes en las vigas, pero si se distribuyen en dos sentidos se 
obtienen cargas de forma triangular y/o trapezoidal, dependiendo de la forma geométrica de la 
losa. 
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       DISTRIBUCION DE MUROS DE ALBAÑILERIA Y PLACAS EN EDIFICIO 
ALBAÑILERIA 
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PLANTA DEL PISO 1: EDIFICIO DE ALBAÑILERIA 
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PLANTA DEL PISO 2: EDIFICIO DE ALBAÑILERIA 
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AZOTEA: EDIFICIO DE ALBAÑILERIA 
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Como se muestra en las figuras las plantas de este edificio son simétricas, y sin grandes variaciones 
a lo alto del todo edificio. Como se dijo con anterioridad el modelamiento estructural se desarrolló 
en el programa ETABS 9.8. A Continuación mostramos la vista tridimensional del modelo realizado. 
 
Es posible apreciar en el modelamiento que en la parte de la fachada se dispuso de un sistema a 
porticados de concreto armado, esto se hizo debido a que en esa área la arquitectura no permitió la 
inserción de muros de albañileria, además de protegernos frente a una falla por piso blando en esa 
zona. 
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2.2.4 Pre dimensionamiento de los elementos del edificio. 
Antes de poder realizar el modelamiento en el software, se efectuó el pre dimensionamiento de 
muros de albañileria, columnas, vigas y losas macizas. 
2.2.4.1 Pre dimensionamiento de Muros de albañileria. 
En el caso de los edificios con estructuración de muros de albañileria, el pre diseño de los muros 
de albañileria se realiza mediante el análisis de densidad de muros de albañileria en X-X e Y-Y, 
además la comprobación de esfuerzo axial máximo de los muros de albañileria en la dirección 
correspondiente del análisis. 
 
La arquitectura aquí es la que juega un papel importante para nosotros poder efectuar la 
correcta ubicación de los muros de albañileria, sin afectar la ubicación de ventanas, puertas, 
etc. 
 
 
Denominación de Muros de albañileria en X e Y para el análisis respectivo 
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ANALISIS EN LA DIRECCION Y-Y DE LA ESTRUCTURA 
 
            1  2  
  
DENSIDAD DE MUROS EN LA 
DIRECCION "Y"   
LOSA 
MACIZ  
VIGAS 
SOLERAS  b= 25 cm 25 cm 
        ESPESOR= 20 cm h= 20 cm 20 cm 
MUROS 
LONG. 
(m) 
ESPES. 
(m) 
AREA 
(m2) 
ALTURA 
(m) 
A 
TRIB. 
(m2) 
P. ESP. 
(Ton/m3) 
P. 
MURO 
(Ton) 
P. LOSA 
(Ton.) 
P. 
ACAB.) 
VIG. 
SOLERA 
TIPO Y 
PESO 
(Ton.) 
S/C. 
(Ton/m2) At*S/C  
Y16 4.53 0.13 0.59 2.8 3.10 1.90 3.13 0.93 0.31 1 0.54 0.5  1.55  
Y1 4.53 0.13 0.59 2.8 4.90 1.90 4.04 1.47 0.49 2 0.54 0.5  2.45  
Y2 3.89 0.13 0.51 2.8 5.20 1.90 2.69 1.56 0.52 1 0.47 0.5  2.60  
Y3 2.85 0.13 0.37 2.8 4.43 1.90 1.97 1.33 0.44 1 0.34 0.5  2.22  
Y4 2.85 0.13 0.37 2.8 6.11 1.90 1.97 1.83 0.61 2 0.34 0.5  3.06  
Y5 3.89 0.13 0.51 2.8 4.02 1.90 3.12 1.21 0.40 2 0.58 0.5  2.01  
Y6 3.85 0.13 0.50 2.8 5.61 1.90 2.66 1.68 0.56 1 0.46 0.5  2.81  
Y7 2.80 0.23 0.64 2.8 8.60 1.90 3.43 2.58 0.86 1 0.34 0.5  4.30  
Y8 3.85 0.13 0.50 2.8 5.23 1.90 2.86 1.57 0.52 2 0.45 0.5  2.62  
Y9 3.13 0.13 0.41 2.8 4.75 1.90 2.16 1.43 0.48 1 0.48 0.5  2.38  
Y10 2.08 0.23 0.72 2.8 9.44 1.90 2.55 2.83 0.94 1 0.25 0.5  4.72  
Y11 3.13 0.13 0.27 2.8 3.05 1.90 2.76 0.92 0.31 2 0.38 0.5  1.53  
Y12 2.05 0.13 0.41 2.8 2.15 1.90 1.42 0.65 0.22 1 0.25 0.5  1.08  
Y13 2.05 0.13 0.27 2.8 2.15 1.90 1.42 0.65 0.22 1 0.25 0.5  1.08  
Y14 5.70 0.13 0.27 2.8 4.94 1.90 3.94 1.48 0.49 1 1.02 0.5  2.47  
Y15 5.70 0.13 0.74 2.8 7.90 1.90 3.94 2.37 0.79 1 1.02 0.5  3.95  
       44.07 24.47 8.16  7.71  S/C 40.79  
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CARGAS MUERTAS Y VIVAS ACTUANTES EN LOS MUROS DE ALBAÑILERIA Y-Y 
PISO 
TIPICO AZOTEA  PISO TIPICO SERVICIO  AZOTEA SERVICIO  
N° 
PISOS 
AZOTEA 
P.LIVE(Ton) P.LIVE(Ton)  P.DEAD(Ton) P.LIVE(Ton)  P.DEAD(Ton) P.LIVE(Ton)  
1.55 0.31  4.91 1.55 6.46  0.00 0.31 0.31  3 1 
2.45 0.49  6.54 2.45 8.99  0.00 0.49 0.49  3 1 
2.60 0.52  5.24 2.60 7.84  0.00 0.52 0.52  3 1 
2.22 0.44  4.09 2.22 6.30  0.00 0.44 0.44  3 1 
3.06 0.61  4.76 3.06 7.81  0.00 0.61 0.61  3 1 
2.01 0.40  5.31 2.01 7.32  0.00 0.40 0.40  3 1 
2.81 0.56  5.37 2.81 8.17  0.00 0.56 0.56  3 1 
4.30 0.86  7.20 4.30 11.50  0.00 0.86 0.86  3 1 
2.62 0.52  5.40 2.62 8.02  0.00 0.52 0.52  3 1 
2.38 0.48  4.54 2.38 6.92  0.00 0.48 0.48  3 1 
4.72 0.94  6.58 4.72 11.30  0.00 0.94 0.94  3 1 
1.53 0.31  4.36 1.53 5.89  0.00 0.31 0.31  3 1 
1.08 0.22  2.53 1.08 3.61  0.00 0.22 0.22  3 1 
1.08 0.22  2.52 1.08 3.60  0.00 0.22 0.22  3 1 
2.47 0.49  6.94 2.47 9.41  0.00 0.49 0.49  3 1 
3.95 0.79  8.12 3.95 12.07  0.00 0.79 0.79  3 1 
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ANALISIS DE ESFUERZO AXIAL MAXIMO DE MUROS DE ALBAÑILERIA Y-Y 
   
RESIST. 
ALBALIÑERIA  
TO TAL DEL 
MURO  ESFUERZO AXIAL MAXIMO (Ton/m
2)  CONFORMIDAD 
   f'm = 650 Ton/m
2 P.DEAD + P.LIVE   E.Comp.(Pm/(L.t)) 
0.2f'm(1-
(h/(35t))2) 0.15f'm    
      Y16 4.91 Ton. 8.34 80.77 97.5   CUMPLE 
Comprobacion de 
densidad de muro    Y1 25.02 Ton. 42.49 80.77 97.5   CUMPLE 
   Z 0.45  Y2 21.43 Ton. 42.38 80.77 97.5   CUMPLE 
∑L*t 7.65  U 1.5  Y3 17.13 Ton. 46.23 80.77 97.5   CUMPLE 
Area 
Total 171.52  S 1.1  Y4 20.99 Ton. 56.66 80.77 97.5   CUMPLE 
∑L*t/Area 
Total 0.045  N 3  Y5 20.35 Ton. 40.23 80.77 97.5   CUMPLE 
        Y6 22.28 Ton. 44.51 80.77 97.5   CUMPLE 
   ZUSN/56 0.040  Y7 31.07 Ton. 48.24 114.27 97.5   CUMPLE 
      Y8 21.96 Ton. 43.87 80.77 97.5   CUMPLE 
Se cumple que la densidad de muro de este 
edificio es mayor a ZUSN/56  Y9 18.86 Ton. 46.35 80.77 97.5   CUMPLE 
      Y10 30.11 Ton. 62.94 114.27 97.5   CUMPLE 
      Y11 16.44 Ton. 40.39 80.77 97.5   CUMPLE 
      Y12 9.96 Ton. 37.35 80.77 97.5   CUMPLE 
      Y13 9.94 Ton. 37.28 118.29 97.5   CUMPLE 
      Y14 26.24 Ton. 35.41 118.29 97.5   CUMPLE 
      Y15 33.06 Ton. 44.61 128.48 97.5   CUMPLE 
 
Por lo tanto, el dimensionamiento de los muros de albañileria en largo y espesor es correcto y cumple con lo estipulado 
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ANALISIS EN LA DIRECCION X-X DE LA ESTRUCTURA 
            1  2  
  
DENSIDAD DE MUROS EN LA 
DIRECCION "X"   
LOSA 
MACIZ  
VIGAS 
SOLERAS  b= 25 cm 25 cm 
        ESPESOR= 20 cm h= 30 cm 30 cm 
MUROS 
LONG. 
(m) 
ESPES. 
(m) 
AREA 
(m2) 
ALTURA 
(m) 
A TRIB. 
(m2) 
P. ESP. 
(Ton/m3) 
P. MURO 
(Ton) 
P. LOSA 
(Ton.) 
P. 
ACABAD.(Ton.) 
VIG. 
SOLERA 
TIPO Y 
PESO 
(Ton.) 
S/C. 
(Ton/m2) 
At*S/C 
(Ton)   
X1 4.40 0.13 0.57 2.80 2.49 1.90 3.04 0.75 0.25 1.00 0.79 0.50 1.25   
X2 3.65 0.13 0.47 2.80 8.26 1.90 2.52 2.48 0.83 1.00 0.66 0.50 4.13   
X3 2.40 0.13 0.31 2.80 8.20 1.90 1.66 2.46 0.82 1.00 0.43 0.50 4.10   
placa 1.20 0.66 0.79 2.80 4.39 2.40 1.04 1.32 0.44 1.00 0.22 0.50 2.20   
X4 2.60 0.13 0.34 2.80 5.49 1.90 1.80 1.65 0.55 1.00 0.47 0.50 2.75   
X5 1.63 0.23 0.37 2.80 12.10 1.90 1.99 3.63 1.21 1.00 0.29 0.50 6.05   
X6 1.40 0.23 0.32 2.80 10.50 1.90 1.71 3.15 1.05 1.00 0.25 0.50 5.25   
X7 3.65 0.13 0.47 2.80 11.99 1.90 2.52 3.60 1.20 1.00 0.66 0.50 6.00   
X8 1.50 0.13 0.20 2.80 4.59 1.90 1.04 1.38 0.46 1.00 0.27 0.50 2.30   
X9 3.65 0.13 0.47 2.80 12.10 1.90 2.52 3.63 1.21 1.00 0.66 0.50 6.05   
X10 3.45 0.13 0.45 2.80 11.65 1.90 2.39 3.50 1.17 1.00 0.62 0.50 5.83   
       22.25 27.53 9.18  5.32   45.88   
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CARGAS MUERTAS Y VIVAS ACTUANTES EN LOS MUROS DE ALBAÑILERIA X-X 
 
 Ec 425000.00 tn/m2          
 Em 2173707.50 tn/m2 n 5.115        
             
PISO 
TIPICO 
AZOTEA 
 PISO TIPICO SERVICIO  AZOTEA SERVICIO  N° PISOS AZOTEA 
P.LIVE(Ton) P.LIVE(Ton)  P.DEAD(Ton) P.LIVE(Ton)  P.DEAD(Ton) P.LIVE(Ton)  
1.25 0.25  4.83 1.25 6.08  0.00 0.25 0.25  3.00 1.00 
4.13 0.83  6.49 4.13 10.62  0.00 0.83 0.83  3.00 1.00 
4.10 0.82  5.37 4.10 9.47  0.00 0.82 0.82  3.00 1.00 
2.20 0.44  3.01 2.20 5.21  0.00 0.44 0.44  3.00 1.00 
2.75 0.55  4.46 2.75 7.21  0.00 0.55 0.55  3.00 1.00 
6.05 1.21  7.13 6.05 13.18  0.00 1.21 1.21  3.00 1.00 
5.25 1.05  6.17 5.25 11.42  0.00 1.05 1.05  3.00 1.00 
6.00 1.20  7.98 6.00 13.97  0.00 1.20 1.20  3.00 1.00 
2.30 0.46  3.14 2.30 5.44  0.00 0.46 0.46  3.00 1.00 
6.05 1.21  8.02 6.05 14.07  0.00 1.21 1.21  3.00 1.00 
5.83 1.17  7.67 5.83 13.49  0.00 1.17 1.17  3.00 1.00 
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ANALISIS DE ESFUERZO AXIAL MAXIMO DE MUROS DE ALBAÑILERIA X-X 
 
RESIST. 
ALBALIÑERIA    
TO TAL DEL 
MURO  ESFUERZO AXIAL MAXIMO (Ton/m
2) CONFORMIDAD 
  f'm = 650 Ton/m
2  P.DEAD + P.LIVE   E.Comp.(Pm/(L.t)) 0.2f'm(1-(h/(35t))
2) 0.15f'm   
      X1 4.83 Ton. 8.45 80.77 97.5  CUMPLE 
Comprobacion de densidad de 
muro    X2 28.54 Ton. 60.15 80.77 97.5  CUMPLE 
   Z 0.45  X3 25.14 Ton. 80.56 80.77 97.5  CUMPLE 
∑L*t 4.78  U 1.5  placa 13.87 Ton.         
Area Total 171.52  S 1.1  X4 19.43 Ton. 57.47 80.77 97.5  CUMPLE 
∑L*t/Area 
Total 0.028  N 3  X5 34.69 Ton. 92.54 114.27 97.5  CUMPLE 
        X6 30.05 Ton. 93.31 114.27 97.5  CUMPLE 
   ZUSN/56 0.040  X7 37.12 Ton. 78.23 80.77 97.5  CUMPLE 
      X8 14.48 Ton. 74.25 80.77 97.5  CUMPLE 
Se cumple que la densidad de muro de este 
edificio es mayor a ZUSN/56  X9 37.37 Ton. 78.77 80.77 97.5  CUMPLE 
      X10 35.82 Ton. 79.86 80.77 97.5  CUMPLE 
 
 
 
 
 
   
 
32 
 
2.2.4.2   PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS  
Las vigas son dimensionadas para soportar momentos flectores y cortantes. Para eso se utilizarán 
las siguientes fórmulas para pre calcular las dimensiones de las vigas: 
h= Ln/10 a Ln/12------------------------------- peralte de la viga.    
 b= 0.30 h a 0.50 h------------------------------ base de la viga. 
Para la viga ubicada en el eje horizontal 3-3 y eje 2-2 según ejes de ETABS, las dimensiones por   
pre dimensionamiento son las siguientes:   
   Viga 3-3 y Viga 2-2: 0.25 m x 0.35 m     
   Viga B-B y Viga C-C: 0.25 m x 0.35 m 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
2.2.4.3   PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSAS MACIZAS 
Las losas armadas en dos direcciones son losas que transmiten las cargas aplicadas a través de 
flexión en dos sentidos. Este comportamiento se observa en losas en las cuales la relación entre su 
mayor y menor dimensión es menor que dos. A lo largo del tiempo, los métodos de diseño de estos 
elementos han ido variando. En un inicio, el desconocimiento del comportamiento real de este tipo 
de estructuras llevó a la creación de patentes para su diseño y construcción. Antes de entrar en 
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servicio, las losas eran sometidas a pruebas y el proyectista daba una garantía por un período 
determinado de tiempo. Los procedimientos de diseño empleados consideraban, erradamente, que 
parte de la carga aplicada sobre la losa generaba esfuerzos en una dirección y el resto tenía un 
efecto similar en la otra. Es decir, la carga se repartía en las dos direcciones principales. 
 
Las losas serán de espesor de 12.5 cms. 
2.2.4.4   PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS 
Las columnas generalmente son sometidas a cargas de compresión y momentos flectores. Se 
utilizarán las siguientes fórmulas para el predimensionamiento. Estas serán colocadas en la parte 
delantera del edificio para poder soportar la carga de techo y vivas, ya que en este sector hay 
ausencia de muros de albañileria. 
 Área Columna= Servicio / (0.45*f’c) -------------------------------Columnas centrales 
 Área Columna= Servicio / (0.35*f’c) -------------------------------Columnas esquina y lateral. 
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PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS EN EDIFICIO DE 
ALBAÑILERIA: PARTE DELANTERA   
        
COLUMNA 
AREA 
INFLUENCIA  
NUM 
PISOS 
PESO X 
PISO 
P/0.35f´c 
(esquina) 
P/0.45f´c 
(central) 
AREA 
COLOCADA  
m2 Tn/m2 Área en cm2 Área en cm2 cm2  
C1 7.40 3.00 1.00   234.92 375.00 25x15 
C2 12.52 3.00 1.00   397.46 625.00 25x25 
C3 8.97 3.00 1.00 366.12   625.00 25x15 
C4 5.30 3.00 1.00 216.33   375.00 25x25 
Este edificio contara con un área total de terreno de 180 m2, un área total construida de 171.52 
m2, otra característica de este edificio de albañilería es que posee una densidad de muros de 
albañileria en la dirección X-X del piso 1 de 4.1% y en la dirección Y-Y de 4.5 %.  
El piso 2 y el piso 3 contaran con una densidad de muros de albañileria en la dirección X-X de 
4.10% y en la dirección Y-Y será de 4.5 %. La altura entre el primer piso y el cielo raso del segundo 
nivel será de 2.60 mts, para el segundo y tercer nivel será una altura de 2.50 mts. 
Además, se puede notar que en la parte delantera de nuestra edificación no fue posible colocar 
muros de Albañileria Confinada, salvo los perimetrales laterales, haciendo obligatorio la 
colocación de columnas y vigas en ese sector para el correcto funcionamiento de la estructura, y 
evitar fallas por piso blando. Se está considerando en la base del edificio una restricción de 
empotramiento en las columnas y en los muros de albañileria, que es lo más usual y conveniente 
ya que nuestra cimentación será nuestro primer diafragma rígido, evitando movimientos y 
rotaciones en nuestra cimentación. Los muros de albañileria son ingresados a nuestro software con 
la característica Sheel, con espesor efectivo de 0.23 mts para muros de albañileria de cabeza y 0.13 
mts para muros de albañileria de soga, además el atributo Sheel del Etabs sirve para diseñar muros 
de albañileria, rampas o placas sometidas a flexión, corte y fuerza axial. La placa que se observa 
se introdujo ya que la densidad de muros de albañileria en la dirección X-X no se cumplía y el 
esfuerzo axial máximo era excedido incluso si este muro hubiera sido de cabeza, siendo necesario 
la inserción de una placa de 13 cms de espesor para poder cumplir con ambas exigencias. La 
característica de esta placa según el software es una sección tipo Sheel. 
Nuestra losa maciza será de 0.125 mts de espesor, con ambas direcciones de armado, según la 
ubicación de los muros de albañileria portantes ubicados en nuestro modelamiento, esta losa será 
un tipo Membrana y con distribución de cargas en una sola dirección. 
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VISA EN 3D DE MODELMIENTO DELL EDIFCIO DE ALBAÑILERIA 
 
VISTA DE ESCALERAS Y DE DIAFRAAGMAS RIGIDOS DEL EDIFICIO 
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2.3 Tipo de edificio: de Concreto Armado 
 
Este tipo de edificio resiste las solicitaciones sísmicas y gravitacionales a través de pórticos y placas 
de concreto armado, más conocido como sistema Dual, que se ubican en ambas direcciones de análisis 
X e Y. El edificio puede considerarse empotrado a nivel de primer piso, y el corte se transmite 
mediante una losa de transferencia de carga. 
 
Los pórticos se diseñaran para tomar por lo menos el 25% del cortante de la base. Los muros 
estructurales resistirán el cortante restante y las fuerzas sísmicas en su gran mayoría. 
 
2.3.1 Arquitectura del proyecto 
 
A) Descripción General 
      
El edificio es comercial de tres niveles, una azotea, constara de 6 tiendas y dos baños 
básicos por nivel, el terreno es rectangular con un área total de 180m2 y con un área 
techada de 151.70m2. 
 
B) Distribución y Circulación 
 
En el primer nivel se puede apreciar la fachada de ingreso es por 02 portones y una puerta 
central con pasadizo que conduce a las escaleras, también 02 tiendas en la parte frontal, 
02 en la parte central, 02 trastiendas y 02 cuartos de baño. La zona de escaleras está 
estructurada con 01 placas tipo “U canal”, además de una placa de 1.90 mts de largo en 
la parte trasera y una placa de 1.50mts en la fachada. 
 
En el segundo y tercer nivel se puede observar una distribución similar en cuanto a 
ambientes y áreas de tiendas, además cuenta con un comedor en la parte delantera y una 
cocina. 
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2.3.2 Materiales utilizados 
El concreto del edifico de CONCRETO ARMADO tendrá las siguientes propiedades: 
 
Resistencia a la compresión (losas y vigas) : 250 kg/cm2 
Resistencia a la compresión (columnas y placas) : 250 kg/cm2 
Módulo de elasticidad de concreto  :           15000*√250=237170.82 kg/cm2 
Peso específico     : 2400 kg/m3 
 
El acero de refuerzo tiene las siguientes características: 
 
Fluencia     : 4200 kg/cm2 
Módulo de elasticidad del acero   : 2000000 kg/cm2 
Peso específico     : 7850 kg/m3 
 
 
2.3.3 Estructuración general 
 
Esta sección tiene por objetivo el caracterizar el edificio de CºA° de pórticos de concreto armado, 
así como sus dimensiones generales, disposición de elementos estructurales, y otros parámetros 
característicos. 
 
En primer lugar, se muestran las plantas de piso de estos edificios, lo que permite visualizar la 
ubicación de las columnas y las vigas, la simetría de las plantas es regular para evitar fallas por 
torsión. Se pueden apreciar de color verde las columnas, de color amarillo las vigas que se 
ubicaron y de color rojo las placas. 
 
El edificio presenta una abertura en la parte central donde se proyectó la ubicación de la escalera. 
En esta zona se pueden apreciar la presencia de vigas 25x30 en la dirección y-y, estas vigas están 
apoyadas en las vigas x-x de 30x60. 
 
Se utilizarán en total 14 columnas de dimensiones de 30x30, las cuales deben asumir el 
comportamiento dúctil y resistivo para un correcto comportamiento en un sismo. Se propuso la 
inclusión de placas de concreto armado de espesor de 25cms, dos placas en forma de L en la 
zona de escaleras, otra placa ubicada en la parte posterior de un largo de 3 mts, y otra placa 
ubicada en la parte de la fachada del edificio con un largo de 1.25 mts, para poder cumplir que 
las derivas de entrepiso sean menores a 0.007. 
 
Con respecto a la cimentación, se pusieron en los extremos apoyos empotrados en el suelo. La 
losa maciza será de 0.125 cms y tendrá la propiedad de diafragma rígido para un correcto 
comportamiento estructural y sísmico. 
 
A continuación, se muestran las plantas del edificio y las vigas que se proyectaron en el modelo 
estructural 
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     Planta del 1er nivel    Planta del 2do y 3er nivel  
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Vista del modelamiento del edificio en Etabs 
2.3.4 Pre dimensionamiento de los elementos del edificio. 
Antes de poder realizar el modelamiento en el software, se efectuó el pre dimensionamiento de 
muros de albañileria, columnas, vigas y losas macizas. 
2.3.4.1   PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS  
Las vigas son dimensionadas para soportar momentos flectores y cortantes. Para eso se utilizarán 
las siguientes fórmulas para pre calcular las dimensiones de las vigas: 
h= Ln/10 a Ln/12------------------------------- peralte de la viga.                        b= 
0.30 h a 0.50 h------------------------------ base de la viga. 
Para la viga ubicada en el eje D, entre los ejes 5 y 6 se aprecia que es una viga principal, ya que 
soportara la losa maciza, por lo tanto, usando las expresiones anteriores se tiene lo siguiente: 
Viga Y-Y:    Viga 0.25m x 0.30m  
En la dirección X-X se utilizarán vigas chatas de 0.30x0.60 mt en toda la estructura 
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.    
 
 
 
En la zona de escaleras, las dos vigas en la dirección y.-y serán de 0.25x0.30. 
2.3.4.2   PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSAS MACIZAS 
 
 
 
   
 
46 
 
Las losas serán de espesor de 12.5 cms. 
2.3.4.3 PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS 
Las columnas generalmente son sometidas a cargas de compresión y momentos flectores. Se 
utilizarán las siguientes fórmulas para el predimensionamiento. 
 Área Columna= Servicio / (0.45*f’c) -------------------------------Columnas centrales 
 Área Columna= Servicio / (0.35*f’c) -------------------------------Columnas esquina y lateral. 
 
Plano de losa algerada de la estructura. La columna enmarcada es la que mas carga resiste, esa 
columna se preedimensionara. 
 
Se están proponiendo que las dimensiones de las 14 columnas sean de 30x30 para una correcta 
absorción y distribución de los esfuerzos que se generaran en un movimiento sísmico y obtener una 
falla dúctil que llegue a la resistencia ultima de nuestra estructura. 
La altura típica para el primer nivel entre el piso terminado y el techo será de 2.60mts, para el 
segundo y tercer nivel será de 2.50 mts, además se puede notar que los elementos estructurales 
verticales de nuestro edificio en las esquinas están compuestos por una placa de 1.00m de longitud 
y un espesor de 0.25m. Esto se propone para evitar la falla por torsión en nuestro edificio y que 
nuestro primer modo de vibración sea traslacional y no rotacional. 
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Se está considerando en la base del edificio una restricción de empotramiento en las columnas y 
en los muros de albañileria, que es lo más usual y conveniente ya que nuestra cimentación será 
nuestro primer diafragma rígido, evitando movimientos y rotaciones en nuestra cimentación. 
Nuestra losa maciza será de 0.125 mts de espesor, con f´c=250 kg/cm2; al igual que nuestras 
columnas, vigas peraltada y nuestras placas de concreto armado que son las que absorberán más 
los efectos de los sismos que se presenten. 
Vista 3D Edificio de CºA° 
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CAPÍTULO III 
3 RESULTADOS COMPARATIVOS DEL ANÁLISIS SÍSMICO 
SEGÚN NTP-E030 
 
3.1 Introducción 
En este capítulo se presentan los resultados obtenidos del análisis sísmico realizado a cada uno de los 
modelos de los edificios mediante el programa ETABS v.8.4.8. Este análisis sísmico se efectuó de acuerdo 
con las disposiciones que establece la Norma Técnica Peruana E030 Diseño Sismoresistente”, utilizando 
como método de análisis el Método Modal Espectral para el edificio de concreto armado y el método 
estático para el modelo de albañilería. 
 
La comparación de los modelos se hace en términos de deformaciones, desplazamientos, y cortes y 
momentos por piso.  
 
3.2 Disposiciones generales sobre diseño y método de análisis 
 
3.2.1 Filosofía y principios de diseño sismoresistente 
 
La filosofía del diseño sismoresistente consiste en: 
a) Evitar pérdidas de vidas 
b) Asegurar la continuidad de los servicios básicos 
c) Minimizar los daños a la propiedad. 
 
La NTP E030 reconoce que dar protección completa frente a todos los sismos no es técnica ni 
económicamente factible para la mayoría de las estructuras. En concordancia con tal filosofía se 
establecen en esta norma los siguientes principios para el diseño: 
 
a) La estructura no debe de colapsar, ni causar daños graves a las personas debido a movimientos 
sísmicos severos que puedan ocurrir en el sitio. 
b) La estructura debería soportar movimientos sísmicos moderados, que puedan ocurrir en el sitio 
durante la vida de servicio, experimentando posibles daños dentro de los límites aceptables. 
 
3.2.2 Estados de carga estáticos 
 
Se establecen las cargas permanentes y sobrecargas de uso (SC) a las cuales está sometida la estructura, 
y que se deben ingresar al programa computacional una vez modelado el edificio.  
El peso propio de la estructura es calculado directamente por el programa computacional, por lo que la 
carga muerta (CM) ingresada corresponde a las terminaciones de las losas.  
Dichos estados de carga son los siguientes según el tipo de edificio, y se describen en la Tabla 3-1 y 
Tabla 3-2. 
Cargas estáticas por piso 
DESCRIPCION CM CM(tn/m2) CV(tn/m2) 
EDIF.ALBAÑ 
ACABADOS 0.1 --- 
S/C PISOS --- 0.5 
S/C 
AZOTEA --- 0.1 
escalera --- 0.4 
Cargas estáticas por piso 
DESCRIPCION CM CM(tn/m2) CV(tn/m2) 
EDIF. CONC 
ARM. 
ACABADOS 0.1 --- 
S/C PISOS --- 0.5 
TABIQUERIA 0.1 --- 
S/C AZOTEA --- 0.1 
escalera --- 0.4 
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3.2.3 Estados de carga dinámica 
 
Para establecer la solicitación sísmica utilizaremos dos métodos: El análisis estático y el análisis 
dinámico. El primer método se utilizará para el edificio de ALBAÑILERIA y el segundo para el 
edificio de CONCRETO ARMADO. 
 
A) METODO ESTATICO. (Edificio de Albañilería) La NTP E030 nos dice que este método 
representa las solicitaciones sísmicas mediante fuerzas horizontales aplicadas en cada nivel de 
la edificación. Este método se utilizará para edificios bajos y sin irregularidades. 
 
a.1) Periodo Fundamental: el periodo fundamental en cada dirección se estimará con la 
siguiente expresión: 
 
  T = hn / Ct   donde: 
 
-Ct=35 para edificios cuyos elementos resistentes en la dirección considerada sean 
únicamente pórticos 
-Ct=45 para edificios de concreto armado cuyos elementos sismoresistente sean pórticos o 
cajas de ascensores y escaleras.  
-Ct=60 para estructuras de mampostería y para todos los edificios de concreto armado 
cuyos elementos sismoresistente sean fundamentalmente muros de albañileria de corte. 
 
a.2) Fuerza cortante en la base: la fuerza cortante en la base de la estructura, 
correspondiente a la dirección considerada, se determinará con a siguiente expresión: 
 
   V = (ZUCS*P) / R 
a.3) Distribución De La Fuerza Sísmica Por Altura: Las fuerzas sísmicas horizontales en 
cualquier nivel i, correspondientes a la dirección considerada, se calcularán mediante: 
 
 
 
 
 
Para el edificio de albañileria, las cargas de sismo serán representada por la aplicación de fuerzas que 
se aplicarán en los diferentes niveles del edificio, a este método se le conoce como el método estático 
para representación de un sismo, exclusivamente para edificios de albañileria.
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Se utiliza los periodos de vibración del modo 1 y modo 3 obtenidos del 
modelamiento de la estructura, para poder encontrar nuestro factor C 
“amplificación sísmica” 
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La norma E070 de Albañilería establece que el diseño de los muros de albañileria 
cubra todo su rango de comportamientos, desde la etapa elástica hasta una probable 
incursión en el rango inelástico, proveyendo de suficiente ductilidad y control de 
degradación de resistencia y rigidez. El diseño es por el método de resistencia con 
criterios de desempeño. El diseño está orientado a proteger la estructura contra daños 
ante eventos sísmicos frecuentes (sismos moderados), y proveer la necesaria 
resistencia ante sismos severos, limitando la degradación de resistencia y rigidez con el propósito de limitar el nivel de daños en los muros de albañileria de manera que sean más económicamente 
reparables mediante procedimientos sencillos. 
Para el propósito de esta norma se establece lo siguiente: 
 El sismo moderado no producirá la fisuración de ningún muro portante 
 Los elementos de acoplamiento deben funcionar como la primera line de resistencia sísmica, disipando energía sísmica antes de que fallen los muros de Albañileria Confinada, por lo 
que estos se deberán diseñar para que fallen dúctilmente por flexión. 
 La máxima distorsión angular será de 1/200 
 Los muros de albañileria serán diseñados por capacidad de tal modo que puedan soportar la carga asociada a su incursión inelástica y que proporcionen una resistencia al corte mayor o 
igual a la del sismo severo (Los muros de albañileria x9 y x10 se cambiaron a muros de albañileria de cabeza, ya que en esta zona las derivas eran mayores a 0.005) 
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B) METODO DINAMICO (Edificio de CºA°) La NTP E030 nos indica que podremos 
utilizar este análisis si se realizan procedimientos de combinación espectral o por medió de 
análisis tiempo-historia Para este caso utilizaremos el procedimiento espectral. 
 
b.1) Modos de vibración: Los periodos naturales y modos de vibración podrán 
determinarse por un procedimiento de análisis que considere apropiadamente las 
características de rigidez y la distribución de las masas de la estructura. 
 
b.2) Aceleración espectral: Para cada una de las direcciones horizontales analizadas se 
utilizará un espectro inelástico de pseudo-aceleracionees definido por: 
 
   Sa = (ZUCS) * g / R 
 
Para el espectro en la dirección vertical podrá usarse un espectro con valores iguales a los 
2/3 del espectro horizontal. 
 
b.3) Fuerza cortante mínima en la base: Para cada una de las direcciones consideradas 
en el análisis, la fuerza cortante en la base del edificio no podrá ser menor que el 80% del 
valor calculado para estructuras regulares, ni menor al 90% para estructuras irregulares. 
 
Aplicaremos la norma para hallar el espectro de diseño correspondiente a nuestro edificio 
de concreto armado. Usaremos una tabla en Excel para dicho propósito. 
 
 
ESPECTRO DE SISMO SEGÚN LA NUEVA NORMA 
E.030-2014 
1 
Zonificación, Según E.030-2014 
(2.1)           
                  
    Zona : 4   Z = 0.45 g   
                  
2 
Parámetros de Sitio, Según E.030-
2014 (2.4)         
                  
    Perfil Tipo : S3   S = 1.10     
          TP = 1.00     
          TL = 1.60     
                  
3 
Categoría del Edificio, Según E.030-
2014 (3.1)         
                  
    Categoría : Esencial A   U = 1.50     
4 
Coeficiente Básico de Reducción de Fuerzas Sísmicas, 
Según E.030-2014 (3.4)     
                  
    Categoría : Concreto Armado: dual   
                  
        R0 = 7       
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5 
Restricciones de Irregularidad, Según 
E.030-2014 (3.7)       
                  
    Restricciones : 
No se permiten irregularidades extremas 
  
        
                  
6 
Factores de Irregularidad, Según 
E.030-2014 (3.6)         
  Tomar en consideración el punto 5 sobre restricciones.         
                  
  
Irregularidad en Altura, 
Ia : 01 Regular   
        Ia = 1.00       
                  
  
Irregularidad en Planta, 
Ip : 01 Regular   
        Ip = 1.00 
(Para el tipo 03 se debe ingresar el valor 
manualmente) 
                  
7 
Coeficiente de Reducción de Fuerzas Sísmicas, Según 
E.030-2014 (3.8)     
                  
      R = R0 x Ia x Ip = 7       
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C T (s) Sa/g           
2.50 0.00 0.265           
2.50 0.02 0.265 
 
2.50 0.04 0.265 
2.50 0.06 0.265 
2.50 0.08 0.265 
2.50 0.10 0.265 
2.50 0.12 0.265 
2.50 0.14 0.265 
2.50 0.16 0.265 
2.50 0.18 0.265 
2.50 0.20 0.265 
2.50 0.25 0.265 
2.50 0.30 0.265 
2.50 0.35 0.265 
2.50 0.40 0.265 
2.50 0.45 0.265           
2.50 0.50 0.265 
 
2.50 0.55 0.265 
2.50 0.60 0.265 
2.50 0.65 0.265 
2.50 0.70 0.265 
2.50 0.75 0.265 
2.50 0.80 0.265 
2.50 0.85 0.265 
2.50 0.90 0.265 
2.50 0.95 0.265 
2.50 1.00 0.265 
2.27 1.10 0.241 
2.08 1.20 0.221 
1.92 1.30 0.204 
1.79 1.40 0.189 
1.67 1.50 0.177 
1.56 1.60 0.166 
1.38 1.70 0.147 
1.23 1.80 0.131 
1.11 1.90 0.118 
1.00 2.00 0.106 
0.83 2.20 0.088 
0.69 2.40 0.074 
0.59 2.60 0.063 
0.51 2.80 0.054 
0.44 3.00 0.047 
0.25 4.00 0.027 
0.16 5.00 0.017 
0.11 6.00 0.012 
0.08 7.00 0.009 
0.06 8.00 0.007 
0.05 9.00 0.005 
0.04 10.00 0.004           
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Analizando resultados tenemos que: 
 el V Dinámico X= 82.34Tn 
 el V Dinámico Y= 83.27 Tn 
Para el análisis estático tenemos lo siguiente: 
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Analizando los cortantes tanto por método estático como por el método dinámico se tiene, y 
teniendo en cuenta el artículo 18 de la NTP E30: 
Dirección de 
Análisis 
V estático 
(tn) 
V dinámico 
(tn) 
80% V 
estático(tn) 
Factor de 
reajuste 
X-X 105.74 82.34 84.592 1.02735001 
Y-Y 105.74 83.27 84.592 1.01587607 
 
Como se puede apreciar en los dos sentidos de análisis, el cortante basal obtenido en el análisis 
dinámico es menor que el 80% del cortante basal del hallado con el análisis estático, por lo que 
será necesario escalar las fuerzas halladas con los factores de ajuste en cada dirección. 
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3.2.4 Combinaciones de carga: A continuación, se 
definen las combinaciones de carga que se ingresan al programa computacional para el diseño 
sismoresistente, las cuales son: 
 
 CM 
 1.4CM + 1.7CV 
 1.25CM + 1.25CV ± CS 
 0.9CM ± CS 
 
3.2.5 Peso Sísmico de la Estructura: De acuerdo a lo establecido en la NTP E030, el peso sísmico 
se calcula como las cargas permanentes más un porcentaje de la sobrecarga de uso, el cual en este 
caso es de 50% para edificaciones del tipo A, más un 25% de la sobrecarga de azotea. 
3.2.6 Análisis por torsión accidental 
El análisis de este efecto se les realiza a los edificios por medio de una opción que permite el 
programa computacional. Esta opción corresponde al desplazamiento transversal de los centros de 
masas del modelo en la siguiente cantidad: 
ky ± 0,05b Para el sismo en dirección X 
kx ± 0,05b Para el sismo en dirección Y 
donde: 
ky b: Dimensión en la dirección Y, de la planta del nivel k. 
kx b: Dimensión en la dirección X, de la planta del nivel k. 
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3.3 Resultados del análisis estático y dinámico 
3.3.1 Periodos fundamentales y masas efectivas 
A continuación, se presentan para cada edificio los principales modos de vibración con sus respectivos 
períodos y masas efectivas. Estos resultados se obtienen luego de realizar el análisis dinámico en los 
dos edificios mediante el programa computacional, y se muestran en la Tabla 3-2, Tabla 3-3 
PERIODOS Y MASAS EFECTIVAS-EDIFICIO ALBAÑILERIA 
Modo 
Periodo 
(seg) 
Masa X 
(%) 
Masa Y 
(%) 
Dirección 
1 0.200 76.504 0.0052 traslación X 
2 0.125 5.674 1.779 rotación 
3 0.0961 0.028 87.482 traslación Y 
 
Para el edificio de muros de albañileria se tiene que el primer modo de vibrar de la estructura es una 
traslación en dirección X que es la dirección más corta, el segundo modo es rotacional y el tercer 
modo es una traslación en dirección  
 
 
 
PERIODOS Y MASAS EFECTIVAS-EDIFICIO CONCRETO ARMADO 
Modo Periodo Masa X (%) 
Masa Y 
(%) 
Dirección 
1 0.263 3.8009 0.0007 Traslacional Y 
2 0.231 0.0001 75.390 Rotacional 
3 0.240 75.710 0.000 Traslación X 
En el caso del edifico de concreto armado, se tiene que el primer modo es traslacional en y, el segundo 
es rotacional, en tanto el tercer modo es traslacional en X.  
 
Para este edificio de concreto armado el primer modo de vibrar de la estructura es traslacional en Y, 
lo cual es lo más deseable en una estructura. 
Por otra parte, si se compara los dos edificios, se observa que los períodos son mayores en el edificio 
de concreto armado, lo que se debe a que este tipo de estructuración es en general menos rígida que 
la estructuración de muros de Albañileria Confinada del otro edificio. 
 
 
 
3.4. Indicadores de Rigidez 
3.4.1 Cociente Altura Total / Período Modo Traslacional 
Este índice, con dimensiones de velocidad, es uno de los mejores estimadores de la rigidez traslacional 
del edificio. Su importancia radica en que para su cálculo no es necesaria la aplicación de un análisis 
normativo, por lo que resulta ser un parámetro relevante a nivel de estructuración. La clasificación es 
la siguiente: 
 
Los resultados obtenidos en este parámetro se muestran a continuación 
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Altura Total/Período Traslacional 
Se observa que los dos edificios presentan una rigidez normal en la dirección X, para la dirección Y 
del edificio de albañilería se clasificaría como rígido, y para el edificio de Concreto Armado 
clasificaría como flexible en la dirección Y; aunque se da esto se cumple que las derivas son menores 
a 0.007 en esta dirección. 
3.4.2 Efecto P-Δ 
Este efecto se produce al aplicar cargas externas de tipo gravitacional sobre estructuras de 
configuración deformada. El presente indicador mide la relación que existe entre el momento 
producido por el efecto P-Δ y el momento volcante directo generado por la acción sísmica. Se 
establece que este efecto puede ignorarse para el siguiente rango: 
 
El momento P-Δ es generado por los productos acumulados de los pesos de cada piso por sus 
respectivos desplazamientos laterales, y el momento volcante se obtiene de multiplicar las fuerzas 
sísmicas de cada piso por su respectiva altura sobre el nivel basal. 
 
Los resultados obtenidos en este parámetro se muestran a continuación 
Eje X Eje Y
ALbañileria 42.77 88.06
C°A° 36.25 28.34
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Se observa que este rango es ampliamente satisfecho por los 02 edificios. 
También se deduce que a medida que el edificio es más flexible, el efecto P-Δ aumenta. 
 
3.4.3 Derivas máximas de entrepiso 
Los máximos desplazamientos relativos de entrepiso se muestran a continuación para ambos edificios 
en los casos de carga sísmica tanto en la dirección X e Y 
 EDIFICIO DE CONCRETO ARMADO      
Story Ítem Load X Y DriftX DriftY 0.75Rx 0.75Ry 
STORY3 Max Drift X SISMX 7.75 18.73 0.001039   0.00545   
STORY3 Max Drift Y SISMX 0.15 5.03   0.000239   0.00125 
STORY3 Max Drift X SISMY 2.95 7.43 0.000018   0.00009   
STORY3 Max Drift Y SISMY 7.75 17.73   0.001332   0.00699 
STORY2 Max Drift X SISMX 7.75 18.73 0.00099   0.00520   
STORY2 Max Drift Y SISMX 0.15 1.655   0.00023   0.00121 
STORY2 Max Drift X SISMY 5 7.43 0.000041   0.00022   
STORY2 Max Drift Y SISMY 7.75 17.73   0.001192   0.00626 
STORY1 Max Drift X SISMX 7.75 18.73 0.000541   0.00284   
STORY1 Max Drift Y SISMX 0.15 1.655   0.000118   0.00062 
STORY1 Max Drift X SISMY 3.225 0.63 0.000004   0.00002   
STORY1 Max Drift Y SISMY 7.75 17.73   0.000568   0.00298 
Como se puede observar cumple que todas las derivas son menores a 0.007 como indica el artículo 
15 de la NTP E030 
 EDIFICIO DE ALBAÑILERIA     
Story Ítem Load X Y DriftX DriftY 0.75Rx 0.75Ry 
STORY3 Max Drift X SISMX 0 0.92 0.00107   0.00482   
STORY3 Max Drift Y SISMX 0 5.159   0.000059   0.00027 
STORY3 Max Drift X SISMY 2.2 3.58 0.000051   0.00023   
STORY3 Max Drift Y SISMY 0 14.7   0.000214   0.00096 
STORY2 Max Drift X SISMX 4.02 0 0.001089   0.00490   
STORY2 Max Drift Y SISMX 0 5.159   0.000053   0.00024 
STORY2 Max Drift X SISMY 5.347 23.22 0.000027   0.00012   
STORY2 Max Drift Y SISMY 0 5.764   0.000228   0.00103 
STORY1 Max Drift X SISMX 4.02 0.92 0.000678   0.00305   
STORY1 Max Drift Y SISMX 8 21.627   0.00003   0.00014 
STORY1 Max Drift X SISMY 4.02 0.92 0.00004   0.00018   
STORY1 Max Drift Y SISMY 8 2.737   0.000201   0.00090 
Como se puede observar cumple que todas las derivas son menores a 0.005 como indica el artículo 15 
de la NTP E030 
 
 
X Y
Albañileria 0.00166 0.00042
C°A° 0.00137 0.00213
0.00166
0.00042
0.00137
0.00213
0.00000
0.00050
0.00100
0.00150
0.00200
0.00250
Tí
tu
lo
 d
el
 e
je
Relacion (Momento P*delta/Mvolcante)
Albañileria
C°A°
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3.4.4 Cortantes por nivel 
Las cortantes generadas por el movimiento sísmico se generan por la distribución por niveles del 
cortante basal generados en nuestro análisis estático para el caso del muro de albañilería; y por el análisis 
dinámico en caso del edificio de concreto armado. 
Análisis en eje X 
 Vsismico (tn) 
 3 2 1 
ALBAÑILERIA 84.64 71.48 36.39 
CºA 56.50 46.16 23.51 
 
 Análisis en eje Y 
 Vsismico (tn) 
 3 2 1 
ALBAÑILERIA 84.64 71.48 36.39 
C°A 60.18 44.40 22.17 
 
3.4.5 Peso de la edificación por niveles. 
El peso de la edificación viene a ser nuestro peso sísmico que viene a ser: D+0.5L+0.25T 
 
 Pesos x nivel (tn) 
 3 2 1 
ALBAÑILERIA 138.61 174.11 181.88 
C°A 100.34 141.09 149.78 
 
3.4.6 Estabilidad del edificio 
La NTE E-030 indica que la estructura debe resistir el momento de volteo que produce un sismo con un 
factor de seguridad mayor o igual al 1.5 
 
Factor de seguridad = Momento estabilizante / Momento volcante ≥ 1.5 
 
El Momento estabilizante se calcula como el momento que se opone al volteo desde un extremo de la 
base del edificio, de tal forma que es igual al peso total multiplicado por la mitad de la longitud en planta 
de la dirección de análisis. 
 
 
 
 
 
Para Eje X-X: F. S= 494.60 x 4.00/1285.35= 1.53 ≥ 1.50 (OK) 
Para Eje Y-Y: F. S= 494.60 x 11.15/1285.35= 4.29 ≥ 1.50 (OK) 
Los factores obtenidos son mayores a 1.50, por lo tanto, se comprueba la estabilidad del edificio. 
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Para Eje X-X: F. S= 391.21 x 3.95/846.09= 1.82 ≥ 1.50 (OK) 
Para Eje Y-Y: F. S= 391.21 x 10.215/863.13= 4.63 ≥ 1.50 (OK) 
Los factores obtenidos son mayores a 1.50, por lo tanto, se comprueba la estabilidad del edificio. 
 
3.4.7 Juntas de Separación 
La NTE E0.30 señala que la estructura se debe separar del límite de propiedad al menos 2/3 del 
desplazamiento máximo del edificio y como mínimo s/2; s= 3 + 0.004 (h – 500). 
    Edificio de Albañilería 
En la dirección XX: 
Dist. del Límite de Propiedad ≥ 2/3 (0.92cm) = 0.613 cm; y 
Dist. del Límite de Propiedad ≥ (3 + 0.004 (860 – 500)) / 2 = 2.22 cm. 
 
En la dirección YY: 
Distancia del Límite de Propiedad ≥ 2/3 (0.14cm) = 0.10 cm; y 
Distancia del Límite de Propiedad ≥ (3 + 0.004 (860 – 500)) / 2 = 2.22 cm. 
Luego, Tomamos junta de 5 cm en ambas direcciones. 
 Edificio de C°A 
En la dirección XX: 
Dist. del Límite de Propiedad ≥ 2/3 (3.25cm) = 2.17 cm; y 
Dist. del Límite de Propiedad ≥ (3 + 0.004 (860 – 500)) / 2 = 2.22 cm. 
En la dirección YY: 
Distancia del Límite de Propiedad ≥ 2/3 (0.65cm) = 0.43 cm; y 
Distancia del Límite de Propiedad ≥ (3 + 0.004 (860 – 500)) / 2 = 2.22 cm. 
Luego, Tomamos junta de 5 cm en ambas direcciones. 
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1er modo vibración Traslacional en y-y- Edificio de Albañileria 
 
 
1er modo vibración Traslacional en y-y- Edificio de C°A 
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3.5 Conclusiones y Comentarios 
 
En este capítulo se obtuvieron los resultados relevantes luego de someter cada edificio al análisis 
sísmico que define la NTP E030 Diseño Sismo resistente.  
Con respecto a los períodos vibratorios puede decirse que para el Edificio de Albañilería se 
obtuvieron los períodos más bajos, lo que dio como resultado que este sea más rígido que edificio 
de C°A. 
 
Del estudio de cortes y momentos por piso, y de los desplazamientos y deformaciones, la 
conclusión más importante que se desprende es que el eje X de ambos edificios son menos rígido 
que el eje Y, lo que hace que esta dirección sea la más desfavorable para ambas estructuraciones, 
pero sobretodo en la estructuración de concreto armado. 
 
Con respecto a la estabilidad del edificio, ambas edificaciones demostraron estar bien 
estructuradas para resistir el momento volcante provocado por la distribución de la cortante basal 
del sismo en los tres niveles con un F.S mayor a 1.5. 
 
Por otra parte, los resultados obtenidos de esfuerzos y deformaciones avalan que los dos edificios 
analizados cumplen a cabalidad todas las exigencias impuestas por la NTP E030 Diseño 
Sismoresistente. 
 
- 
CAPITULO IV 
4. DISEÑO ESTRUCTURAL DE LOS EDIFICIOS 
 
4.1 DISEÑO DE EDIFICIO DE ALBAÑILERÍA 
4.1.1 Diseño de Muros de Albañileria Confinada 
 
4.1.1.1. VERIFICACIONES PARA EL DISEÑO 
En este acápite se realizará el cálculo de la resistencia al corte global, fuerzas internas ante sismo 
severo y verificación del agrietamiento en los pisos superiores. Para dicho procedimiento se tendrán 
en cuenta las siguientes variables: 
 
 
 
Se deben verificar el cumplimiento de los siguientes requisitos: 
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-Ningún muro debe agrietarse ante el sismo moderado, es decir, Ve ≤ 0.55*Vm con el 5% de 
tolerancia. 
 
-La resistencia global a la fuerza cortante deberá ser mayor o igual a la fuerza cortante producida por 
el sismo severo, ΣVm ≥ VE. En el caso que ΣVm >>>VE, se podrá dejar de confinar algunos muros 
de albañileria internos. Si ΣVm > 3*VE se puede dar por concluido el análisis y diseñar con refuerzo 
mínimo pues indicaría que los muros de albañileria se comportarían elásticamente ante el sismo 
severo. De no cumplirse cualquiera de estos requisitos, deberá cambiarse la calidad de albañilería, el 
espesor del muro o convertirlo en placa de concreto armado. Para estos dos últimos casos se debe 
analizar el edificio nuevamente. 
 
Cabe indicar que todo muro de un piso superior que tenga Vu ≥ Vm se agrietará por corte y se diseñará 
como muro del primer piso hasta con un 5% de diferencia. 
 
Se presentan las tablas con los resultados obtenidos para el primer piso, las tablas correspondientes a 
los pisos superiores no se han incluido, Se verificó: 
_ Para Sismo Moderado (S M): Todos los muros de albañileria cumplen Ve < 0.55Vm 
_ Para Sismo Severo (S S): Los muros de albañileria del primer piso se diseñarán por corte, así como 
los muros de albañileria de pisos superiores que no cumplan Vu < Vm 
 
4.1.1.2. FUERZAS INTERNAS PARA SISMO MODERADO 
 
En las siguientes tablas se presentan los valores máximos para cada piso siendo Ve la fuerza cortante 
y Me el momento flector para Sismo Moderado (R=6) 
 
Fuerzas Internas Ve (Ton) y Me (ton-m) ante Sismo Moderado X-X 
MUROS DE 
ALBAÑILERIA 
Piso 3 Piso 2 Piso 1 
Ve (Tn) Me (tn-m) Ve (Tn) Me (tn-m) Ve (Tn) Me (tn-m) 
X2 
Sup 6.23 -2.047 16.88 1.54 19.03 25.255 
Inf 6.23 7.018 16.87 33.057 19 72.596 
X3 
Sup 9.29 -9.967 14.51 -9.428 13.71 -0.588 
Inf 9.26 8.353 14.49 18.054 13.64 30.396 
X4 
Sup 2.11 -3.487 2.79 -3.13 3.23 -0.8 
Inf 2.11 2.019 2.79 4.422 3.23 9.905 
X5 
Sup 5.83 -6.605 14.03 -7.335 17.06 4.291 
Inf 5.79 4.886 14.01 18.989 17.22 44.148 
X6 
Sup 1.13 -2.132 2.12 -2.231 3.39 -0.333 
Inf 1.13 0.803 2.12 3.501 3.39 10.871 
X7 
Sup 29.6 -14.241 39.09 -11.729 31.52 4.632 
Inf 29.39 16.212 38.87 33.824 31.12 54.007 
X8 
Sup 0.58 -1.248 1.97 -1.629 3.14 -0.796 
Inf 0.54 0.749 1.94 2.383 3.25 5.967 
X9 
Sup 9.65 -2.719 31.21 -2.405 35.78 39.49 
Inf 9.69 6.93 31.26 54.609 35.69 125.752 
X10 
Sup 9.46 -3.578 25.11 -2.331 30.1 25.898 
Inf 9.5 7.203 25.19 39.931 30.1 95.532 
placa 25 
Sup 4.15 -6.112 0.85 -1.912 16.24 -12.378 
Inf 4.15 4.897 0.83 -1.648 16.24 39.102 
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Se presentan las tablas con los resultados obtenidos para el primer piso, las tablas correspondientes a 
los pisos superiores no se han incluido, Se verificó: 
_ Para Sismo Moderado (S M): Todos los muros de albañileria cumplen Ve < 0.55Vm 
_ Para Sismo Severo (S S): Los muros de albañileria del primer piso se diseñarán por corte, así como 
los muros de albañileria de pisos superiores que no cumplan Vu < Vm. 
Fuerzas Internas Ve (Ton) y Me (ton-m) ante Sismo Moderado Y-Y 
MUROS DE 
ALBAÑILERIA 
Piso 3 Piso 2 Piso 1 
Ve (Tn) Me (tn-m) Ve (Tn) Me (tn-m) Ve (Tn) Me (tn-m) 
Y1 
Sup 8.61 -4.017 15.68 -6.558 17.64 -3.846 
Inf 8.76 3.35 16.13 10.164 18.58 22.362 
Y2 
Sup 3.41 -1.707 7.92 -3.538 8.26 0.763 
Inf 3.67 0.94 8.85 6.969 10.5 18.15 
Y3 
Sup -0.81 0.214 2.23 -1.349 5.11 -0.11 
Inf -0.7 -1.026 2.36 2.15 5.23 10.11 
Y4 
Sup 0.39 -1.441 2.17 -3.383 4.12 -1.943 
Inf 0.39 -0.417 2.17 2.487 4.12 11.648 
Y5 
Sup 10.17 -4.661 16 -6.832 16.63 -7.313 
Inf 9.83 4.038 15.66 7.502 15.88 11.383 
Y6 
Sup 9.25 -4.1 14.92 -5.71 13.96 -4.797 
Inf 9.09 4.21 14.35 7.952 12.49 10.953 
Y7 
Sup -0.35 -0.527 3.61 -3.734 7.8 -0.792 
Inf -0.34 -1.983 3.62 2.896 7.8 18.897 
Y8 
Sup 10.48 -5.27 16.5 -7.609 16.6 -7.967 
Inf 11.18 3.976 16.43 6.973 16.1 10.564 
Y9 
Sup 10.76 -4.993 14.65 -6.685 12.02 -5.981 
Inf 10.48 3.966 14.02 5.85 11.19 7.391 
Y10 
Sup -0.3 -0.595 1.12 -2.505 3.84 -1.38 
Inf -0.3 -1.375 1.12 0.516 3.84 11.316 
Y11 
Sup 8.41 -3.892 12.83 -5.753 13.2 -6.218 
Inf 7.86 3.089 12.51 5.664 12.5 8.366 
Y12 
Sup 6.46 -3.631 9.1 -4.664 9.06 -5.495 
Inf 6.15 3.029 9.66 5.409 6.87 4.454 
Y13 
Sup 4.07 -1.884 7.09 -3.225 7.69 -3.694 
Inf 3.95 1.508 6.76 2.94 7.16 5.075 
Y14 
Sup 3.56 -2.07 7.55 -4.07 9.11 -1.654 
Inf 4.26 1.405 10.27 5.654 30.43 15.819 
Y15 
Sup 5.83 -2.941 13.71 -5.422 17.56 2.477 
Inf 6.04 1.952 14.38 13.11 18.85 37.643 
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4.1.1.3 CONTROL DE FISURACION          
            
Dirección Y-Y   
Fuerza Actuante sobre muros de 
albañileria       
   R= 6 E.070       
   Sismo moderado   1/3<ᾲ<1  Vm(tn)   
MURO L(m) t(m) Ve(ton) Me(tn.m) 
V`m 
(tn/m2) 
ᾲ=Ve*L/Me ᾲfinal Pg=Pd+0.25Pv 
Vm=0.55V`m*ᾲ*t*L
+0.23Pg 
0.55V
m 
 
Y1 4.86 0.13 18.02 27.80 81 3.15 1 21.28 33.04 18.17 conforme 
Y2 3.89 0.13 10.50 25.98 81 1.57 1 20.02 27.13 14.92 conforme 
Y3 2.84 0.13 11.52 27.81 81 1.18 1 19.98 21.04 11.57 conforme 
Y4 2.84 0.13 9.07 17.89 81 1.44 1 19.91 21.03 11.56 conforme 
Y5 3.89 0.13 15.20 25.90 81 2.28 1 23.00 27.82 15.30 conforme 
Y6 3.85 0.13 13.96 24.52 81 2.19 1 19.52 26.79 14.73 conforme 
Y7 2.8 0.23 15.80 27.80 81 1.59 1 34.11 36.53 20.09 conforme 
Y8 3.85 0.13 15.03 27.86 81 2.08 1 23.39 27.68 15.22 conforme 
Y9 3.13 0.13 12.02 24.56 81 1.53 1 18.52 22.39 12.31 conforme 
Y10 2.08 0.23 8.25 15.20 81 1.13 1 26.57 27.42 15.08 conforme 
Y11 3.13 0.13 12.11 22.56 81 1.68 1 18.10 22.29 12.26 conforme 
Y12 2.05 0.13 7.07 10.50 81 1.38 0.85 12.89 13.06 7.18 conforme 
Y13 2.05 0.13 7.69 18.95 81 0.83 1 12.87 14.83 8.16 conforme 
Y14 5.7 0.13 20.43 42.26 81 2.76 1 33.43 40.70 22.39 conforme 
Y15 5.7 0.13 18.85 37.64 81 2.85 1 33.33 40.68 22.37 conforme 
 
  
  
       
  ∑Ve= 195.52     ∑Vm= 402.43   
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Dirección X-X  Fuerza Actuante sobre muros de albañileria       
   R= 6 E.070          Sismo moderado  1/3<ᾲ<1 Vm(tn)   
MURO L(cm) t(cm) Vtot(ton) MFc(tn.m) 
V`m 
(tn/m2) 
ᾲ=Ve*L/M
e 
ᾲfin
al 
Pg=Pd+0.25
Pv 
Vm=0.55V`m*ᾲ*t*L
+0.23Pg 
0.55V
m   
X2 3.98 0.13 16.88 32.10 81.00 2.09 1.00 36.68 31.49 17.32 conforme 
X3 2.67 0.13 11.20 30.40 81.00 0.98 1.00 24.45 21.09 11.60 conforme 
X4 1.63 0.13 3.23 10.26 81.00 0.51 0.27 19.43 7.02 3.86 conforme 
X5 2.6 0.23 17.22 26.65 81.00 1.68 1.00 23.31 32.00 17.60 conforme 
X6 1.4 0.23 3.39 10.87 81.00 0.44 0.44 18.52 10.57 5.81 conforme 
X7 3.65 0.13 16.08 24.52 81.00 2.39 1.00 37.12 29.68 16.32 conforme 
X8 1.5 0.13 5.20 10.24 81.00 0.76 0.76 14.48 9.93 5.46 conforme 
X9 3.65 0.23 13.06 25.71 81.00 1.85 1.00 37.37 46.00 25.30 conforme 
X10 3.45 0.23 23.03 34.12 81.00 2.33 1.00 35.82 43.59 23.97 conforme 
 
 ∑Ve= 86.26 
 
   ∑Vm= 187.77   
 
Una vez que se comprobara que los muros de albañileria cumplieron con Ve < 0.55Vm, se concluye que los muros de albañileria del 1er nivel no sufrirán daños por sismos 
moderados, soportaran satisfactoriamente sin mostrar ningún tipo de agrietamiento 
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4.1.1.4. FUERZAS ÚLTIMAS PARA DISEÑO DE ELEMENTOS DE 
CONFINAMIENTO 
 
   Vm1/Ve1  Vu (tn) Mu (tn.m) 
Primer Piso Muro Ve(tn) Vm(tn) 2<Vm/Ve<3 Vm/Ve 
final 
Vu=Ve*(Vm/Ve) Mu=Me*(Vm/Ve) 
D
IR
EC
C
IO
N
 Y
-Y
 
Y1 18.02 33.04 1.83 2.00 36.04 55.60 
Y2 10.50 27.13 2.58 2.58 27.09 67.03 
Y3 11.52 21.04 1.83 2.00 23.04 55.62 
Y4 9.07 21.03 2.32 2.32 21.04 41.50 
Y5 15.20 27.82 1.83 2.00 30.40 51.80 
Y6 13.96 26.79 1.92 2.00 27.92 49.04 
Y7 15.80 36.53 2.31 2.31 36.50 64.22 
Y8 15.03 27.68 1.84 2.00 30.06 55.72 
Y9 12.02 22.39 1.86 2.00 24.04 49.12 
Y10 8.25 27.42 3.32 3.00 24.75 45.60 
Y11 12.11 22.29 1.84 2.00 24.22 45.12 
Y12 7.07 13.06 1.85 2.00 14.14 21.00 
Y13 7.69 14.83 1.93 2.00 15.38 37.90 
Y14 20.43 40.70 1.99 2.00 40.86 84.52 
Y15 18.85 40.68 2.16 2.16 40.72 81.31 
 
 
     
    Vm1/Ve1  Vu (tn) Mu (tn.m) 
Primer Piso Muro Ve(tn) Vm(tn) 2<Vm/Ve<3 Vm/Ve final Vu=Ve*(Vm/Ve) Mu=Me*(Vm/Ve) 
D
IR
EC
C
IO
N
 X
 
X2 16.88 31.49 1.87 2.00 33.76 64.20 
X3 11.20 21.09 1.88 2.00 22.40 60.79 
X4 3.23 7.02 2.17 2.93 9.46 30.05 
X5 17.22 32.00 1.86 2.00 34.44 53.30 
X6 3.39 10.57 3.12 3.00 10.17 32.61 
X7 16.08 29.68 1.85 2.00 32.16 49.04 
X8 5.20 9.93 1.91 2.01 10.45 20.58 
X9 13.06 46.00 3.52 3.00 39.18 77.13 
X10 23.03 43.59 1.89 2.00 46.06 68.24 
 
 
Sin el uso de la placa de concreto armado, algunos de los muros de Albañileria Confinada se 
agrietarán frente a un sismo moderado, lo cual es inaceptable para los estándares de la norma.  
 
Es por eso por lo que se colocó una placa de concreto armado de e=0.25m, L=1.20m para prevenir 
el agrietamiento de los muros de albañileria cercanos, ya que estos estaban sobrecargados, no 
cumpliendo con la disposición: Ve< 0.55* Vm. Esta placa será de concreto f´c=210 kg/cm2, desde 
el primer al último nivel. Con la inserción de esta placa, recién se cumplen las disposiciones dichas 
por la NTP E070 Albañilería para la totalidad de muros de albañileria portantes de nuestra 
edificación. 
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4.1.2 DISEÑO DE MUROS DE ALBAÑILERIA AGRIETADOS POR SISMO SEVERO 
Se aceptará que ante la acción de un sismo severo todos los muros de Albañileria Confinada del primer 
piso fallen por corte, el diseño se realizará según el procedimiento descrito en el Blog del Ing. San 
Bartolomé: 
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Este procedimiento descrito ha sido desarrollado empleando MS Excel y los cálculos obtenidos se presentan 
en la siguiente tabla a continuación. 
Para el caso de columnas en intersección de muros de albañileria, se utilizará el refuerzo y la mayor sección 
proveniente del diseño de ambos muros de albañileria. A fin de facilitar el proceso constructivo, se tratará 
de reducir la cantidad de columnas de confinamiento, unificando aquellas con características similares. 
 
             
  
DATOS Muros de albañileria Y-Y- DISEÑO DE LOS MUROS DE ALBAÑILERIA 
AGRIETADOS    
Muros de 
albañileria 
Tipo Vm (tn) 
Mu 
(tn.m) 
Lm=L 
(extremas) 
Nc h (m) Pc (tn) M (tn*m) F(tn)  Vc (Tn) T (tn) C (tn) 
Y1 Extrema 33.04 55.60 4.86 2.00 2.65 27.10 11.82 2.43 16.52 0.00 24.67 
Y2 Extrema 27.13 67.03 3.89 2.00 2.65 21.38 31.08 7.99 13.57 0.00 13.39 
Y3 Extrema 21.04 55.62 2.84 2.00 2.65 29.36 27.74 9.77 10.52 0.00 19.59 
Y4 Extrema 21.03 41.50 2.84 2.00 2.65 27.91 13.64 4.80 10.51 0.00 23.10 
Y5 Extrema 27.82 51.80 3.89 2.00 2.65 29.29 14.94 3.84 13.91 0.00 25.45 
Y6 Extrema 26.79 49.04 3.85 2.00 2.65 23.73 13.55 3.52 13.39 0.00 20.21 
Y7 Extrema 36.53 64.22 2.80 2.00 2.65 39.49 15.81 5.65 18.27 0.00 33.84 
Y8 Extrema 27.68 55.72 3.85 2.00 2.65 26.40 19.05 4.95 13.84 0.00 21.46 
Y9 Extrema 22.39 49.12 3.13 2.00 2.65 35.76 19.46 6.22 11.19 0.00 29.54 
Y10 Extrema 27.42 45.60 2.08 2.00 2.65 33.96 9.26 4.45 13.71 0.00 29.51 
Y11 Extrema 22.29 45.12 3.13 2.00 2.65 22.99 15.59 4.98 11.15 0.00 18.01 
Y12 Extrema 13.06 21.00 2.05 2.00 2.65 20.14 3.70 1.81 6.53 0.00 18.33 
Y13 Extrema 14.83 37.90 2.05 2.00 2.65 19.61 18.25 8.90 7.42 0.00 10.71 
Y14 Intermedia 40.70 84.52 2.85 3.00 2.65 29.45 30.59 10.73 5.09 0.00 18.71 
Y15 Intermedia 40.68 81.31 2.85 3.00 2.65 29.35 27.41 9.62 5.08 0.00 19.73 
  
DATOS Muros de albañileria X-X- DISEÑO DE LOS MUROS DE ALBAÑILERIA 
AGRIETADOS    
Muros de 
albañileria 
Tipo Vm (tn) 
Mu 
(tn.m) 
Lm=L 
(extremas) 
Nc h (m) Pc (tn) M(tn*m) F(tn) Vc (tn) T(tn) C (tn) 
X2 Extrema 31.49 64.20 3.98 2.00 2.65 30.16 22.48 5.65 15.74 0.00 24.51 
X3 Extrema 21.09 60.79 2.67 2.00 2.65 29.02 32.85 12.30 10.54 0.00 16.71 
X4 Extrema 7.02 30.05 1.63 2.00 2.65 36.54 20.75 12.73 3.51 0.00 23.81 
X5 Extrema 32.00 53.30 2.6 2.00 2.65 27.83 10.90 4.19 16.00 0.00 23.64 
X6 Extrema 10.57 32.61 1.4 2.00 2.65 34.09 18.61 13.29 5.29 0.00 20.80 
X7 Extrema 29.68 49.04 3.65 2.00 2.65 24.12 9.72 2.66 14.84 0.00 21.45 
X8 Extrema 9.93 20.58 1.5 2.00 2.65 30.67 7.42 4.95 4.97 0.00 25.72 
X9 Extrema 46.00 77.13 3.65 2.00 2.65 25.84 16.19 4.43 23.00 0.00 21.41 
X10 Extrema 43.59 68.24 3.45 2.00 2.65 36.77 10.49 3.04 21.79 0.00 33.73 
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   f`c= 210 kg/cm2         
Muros de 
albañileria 
Vc(kg) fy (kg/cm2) u φ T As Ast 0.1f`c*Ac/fy As Ac (cm2) Usar 
 Asf 
Y1 16,520.06 4200 0.8 0.85 
no 
existe 
5.78 
no 
existe 
2.314 5.78 462.75 6φ1/2  7.62 
Y2 13,567.21 4200 0.8 0.85 4.75 1.900 4.75 380.03 4φ1/2  5.08 
Y3 10,521.25 4200 0.8 0.85 3.68 1.474 3.68 294.71 4φ1/2  5.08 
Y4 10,513.20 4200 0.8 0.85 3.68 1.472 3.68 294.49 4φ1/2  5.08 
Y5 13,909.47 4200 0.8 0.85 4.87 1.948 4.87 389.62 4φ1/2  5.08 
Y6 13,393.90 4200 0.8 0.85 4.69 1.876 4.69 375.18 4φ1/2  5.08 
Y7 18,267.32 4200 0.8 0.85 6.40 2.558 6.40 511.69 4φ5/8  7.92 
Y8 13,838.20 4200 0.8 0.85 4.85 1.938 4.85 387.62 4φ1/2  5.08 
Y9 11,193.68 4200 0.8 0.85 3.92 1.568 3.92 313.55 4φ1/2  5.08 
Y10 13,711.34 4200 0.8 0.85 4.80 1.920 4.80 384.07 4φ1/2  5.08 
Y11 11,145.20 4200 0.8 0.85 3.90 1.561 3.90 312.19 4φ1/2  5.08 
Y12 6,527.62 4200 0.8 0.85 2.29 0.914 2.29 182.85 4φ1/2  5.08 
Y13 7,415.92 4200 0.8 0.85 2.60 1.039 2.60 207.73 4φ1/2  5.08 
Y14 5,087.56 4200 0.8 0.85 1.78 0.713 1.78 142.51 4φ1/2  5.08 
Y15 5,084.72 4200 0.8 0.85 1.78 0.712 1.78 142.43 4φ1/2  5.08 
 
  f`c= 210 kg/cm2         
Muros de 
albañileria Vc(kg) fy (kg/cm2) u φ T Asf Ast 0.1f`c*Ac/fy As Ac (cm2) Usar As 
x2 15,743.75 4200 0.8 0.85 
no 
existe 
5.51 
no 
existe 
2.21 5.51 441.00 6φ1/2 7.62 
x3 10,542.89 4200 0.8 0.85 3.69 1.48 3.69 295.32 4φ1/2 5.08 
x4 3,508.35 4200 0.8 0.85 1.23 0.49 1.23 98.27 4φ1/2 5.08 
x5 16,000.94 4200 0.8 0.85 5.60 2.24 5.60 448.21 6φ1/2 7.62 
x6 5,285.97 4200 0.8 0.85 1.85 0.74 1.85 148.07 4φ1/2 5.08 
x7 14,838.40 4200 0.8 0.85 5.20 2.08 5.20 415.64 6φ1/2 7.62 
x8 4,966.26 4200 0.8 0.85 1.74 0.70 1.74 139.11 4φ1/2 5.08 
x9 22,997.87 4200 0.8 0.85 8.05 3.22 8.05 644.20 6φ5/8" 11.88 
x10 21,794.06 4200 0.8 0.85 7.63 3.05 7.63 610.48 4φ5/8 7.92 
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Diseño por corte fricción     
Muros de 
albañileria 
f`c (kg/cm2) Vc (kg) φ Acf (cm2) Ac extremo "t" (m) 
Y1 210 16,520.06 0.85 462.75 15x35 0.13 
Y2 210 13,567.21 0.85 380.03 15x30 0.13 
Y3 210 10,521.25 0.85 294.71 15x20 0.13 
Y4 210 10,513.20 0.85 294.49 15x20 0.13 
Y5 210 13,909.47 0.85 389.62 15x30 0.13 
Y6 210 13,393.90 0.85 375.18 15x30 0.13 
Y7 210 18,267.32 0.85 511.69 25x25 0.23 
Y8 210 13,838.20 0.85 387.62 15x30 0.13 
Y9 210 11,193.68 0.85 313.55 15x25 0.13 
Y10 210 13,711.34 0.85 384.07 25x20 0.23 
Y11 210 11,145.20 0.85 312.19 15x25 0.13 
Y12 210 6,527.62 0.85 182.85 15x20 0.13 
Y13 210 7,415.92 0.85 207.73 15x20 0.13 
Y14 210 5,087.56 0.85 142.51 15x20 0.13 
Y15 210 5,084.72 0.85 142.43 15x20 0.13 
Muros de 
albañileria 
f`c (tn/cm2) Vc (tn) φ Acf (cm2) Ac extremo t 
X2 210 15,743.75 0.85 441.00 15x30 0.13 
X3 210 10,542.89 0.85 295.32 15x20 0.13 
X4 210 3,508.35 0.85 98.27 15x20 0.13 
X5 210 16,000.94 0.85 448.21 25x20 0.23 
X6 210 5,285.97 0.85 148.07 25x20 0.23 
X7 210 14,838.40 0.85 415.64 15x30 0.13 
X8 210 4,966.26 0.85 139.11 15x20 0.13 
X9 210 22,997.87 0.85 644.20 25*30 0.23 
X10 210 21,794.06 0.85 610.48 25*30 0.23 
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Determinación de la sección de concreto de la columna de 
confinamiento 
Diseño por compresión       
Muros de 
albañileria 
As(cm2) fy (kg/cm2) C (kg) φ Ϩ f`c (kg/cm2) An Ac 
Y1 7.62 4200 24,670.31 0.7 1 210 25.77 462.75 
Y2 5.08 4200 13,394.42 0.7 1 210 -7.25 380.03 
Y3 5.08 4200 19,592.70 0.7 1 210 42.35 294.71 
Y4 5.08 4200 23,104.62 0.7 1 210 70.46 294.49 
Y5 5.08 4200 25,447.45 0.7 1 210 89.21 389.62 
Y6 5.08 4200 20,212.18 0.7 1 210 47.31 375.18 
Y7 7.92 4200 33,841.66 0.7 1 210 92.41 511.69 
Y8 5.08 4200 21,456.70 0.7 1 210 57.27 387.62 
Y9 5.08 4200 29,540.03 0.7 1 210 121.97 313.55 
Y10 5.08 4200 29,509.88 0.7 1 210 121.72 384.07 
Y11 5.08 4200 18,008.51 0.7 1 210 29.68 312.19 
Y12 5.08 4200 18,332.25 0.7 1 210 32.27 182.85 
Y13 5.08 4200 10,707.98 0.7 1 210 -28.75 207.73 
Y14 5.08 4200 18,711.00 0.7 1 210 35.30 142.51 
Y15 5.08 4200 19,728.43 0.7 1 210 43.44 142.43 
 
 
 
Muros de 
albañileria As(cm2) fy (kg/cm2) C (tn) φ Ϩ f`c (kg/cm2) 
An Ac 
X2 7.62 4200 24514.40 0.7 1 210 24.52 441.00 
X3 5.08 4200 16711.74 0.7 1 210 19.30 295.32 
X4 5.08 4200 23809.26 0.7 1 210 76.10 98.27 
X5 7.62 4200 23640.39 0.7 1 210 17.52 448.21 
X6 5.08 4200 20795.69 0.7 1 210 51.98 148.07 
X7 7.62 4200 21452.90 0.7 1 210 0.02 415.64 
X8 5.08 4200 25723.89 0.7 1 210 91.42 139.11 
X9 11.88 4200 21409.74 0.7 1 210 -96.30 644.20 
X10 7.92 4200 33732.33 0.7 1 210 91.53 610.48 
 
 
Diseño de vigas soleras         
Muros de 
albañileria 
Vm1(tn) Ts (tn) φ fy(tn/cm2) "t" Acs (25x20) 0.1*f`c*Acs/fy As As usar Estribos 
Y1 33.04 16.52 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 4.37 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y2 27.13 13.57 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 3.59 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y3 21.04 10.52 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 2.78 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y4 21.03 10.51 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 2.78 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y5 27.82 13.91 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 3.68 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y6 26.79 13.39 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 3.54 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y7 36.53 18.27 0.90 4.20 0.23 500.00 2.50 4.83 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y8 27.68 13.84 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 3.66 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y9 22.39 11.19 0.90 4.20 0.13 500.00 2.50 2.96 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
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Y10 27.42 13.71 0.90 4.20 0.23 500.00 2.50 3.63 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y11 22.29 11.15 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 2.95 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y12 13.06 6.53 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 1.73 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y13 14.83 7.42 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 1.96 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y14 40.70 10.18 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 2.69 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
Y15 40.68 10.17 0.90 4.20 0.13 500.00 1.50 2.69 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 3@10, r@25 
 
 X-X   25X30      
Muros de 
albañileria Vm1(tn) Ts (tn) φ fy(tn/cm2) t Acs (Solera) 0.1*f`c*Acs/fy As  As usar Estribos  
X2 31.49 15.74 0.90 4.20 0.13 750.00 3.75 4.17 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X3 21.09 10.54 0.90 4.20 0.13 750.00 3.75 2.79 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X4 7.02 3.51 0.90 4.20 0.13 750.00 3.75 0.93 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X5 32.00 16.00 0.90 4.20 0.23 750.00 3.75 4.23 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X6 10.57 5.29 0.90 4.20 0.23 750.00 3.75 1.40 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X7 29.68 14.84 0.90 4.20 0.13 750.00 3.75 3.93 4φ1/2 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X8 9.93 4.97 0.90 4.20 0.13 750.00 3.75 1.31 4φ3/8 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X9 46.00 23.00 0.90 4.20 0.23 750.00 3.75 6.08 4φ5/8 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
X10 43.59 21.79 0.90 4.20 0.23 750.00 3.75 5.77 4φ5/8 φ1/4, 1@5, 4@10, r@25 
 
4.1.3 DISEÑO DE MURO DE CONCRETO ARMADO  
4.1.3.1 Generalidades 
Los muros de albañileria de corte, también conocidos como placas de concreto armado tienen una 
dimensión mucho mayor en una dirección que su ancho, proporcionan en dicha dirección una gran 
resistencia y rigidez lateral ante los movimientos sísmicos. 
 
Tanto las vigas dinteles, como las columnas aisladas y las placas de concreto armado, deben diseñarse 
ante la acción del sismo moderado, amplificando los esfuerzos (Ve, Me) por un factor de carga FC = 
1.25, de tal forma que inicien su falla por flexión antes que se produzca la rotura por corte de la 
albañilería ante el sismo severo.  
 
A continuación, se presenta el diseño del muro PLACA15 superior (120 x15cm) correspondiente a la 
caja de la escalera, siguiéndose las especificaciones de la NTE E.060. 
Parámetros: 
 Esbeltez: Relación entre la altura total y la longitud de la placa, si es mayor a la unidad se trata de 
un muro esbelto. 
h = 2.60 m, hm = 8.60 m 
L = 1.20 m 
hm/L = 7.17. Por tanto, se trata de un muro esbelto. 
Área axial bruta: Ancho de la placa por su longitud 
t = 25 cm, L = 120 cm 
A = 3,000 cm2 
 Momento de inercia de la sección bruta: I = t x L3 / 12 
t = 25 cm 
L = 120 cm 
I = 3,600,000 cm4 
 Resistencia nominal de concreto: f’c = 210 kg/cm2, para mejorar la resistencia al corte por sismo 
y requerido por la norma E060. 
 Resistencia nominal del acero: fy = 4200 kg/cm2 
 Fuerzas internas ultimas en el primer piso obtenidas del diseño para sismo moderado (en el 
modelamiento se añadieron los combos para diseño ultimo): 
Pu=55.62  Tn 
Vu = 16.99 Tn 
Mu = 39.84 Tn.m 
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4.1.3.2 PROCEDIMIENTO DE DISEÑO 
De acuerdo con el Artículo 9.2 de la norma, se empleará la combinación de cargas 1.4PD + 1.7PL para 
obtener la resistencia requerida, donde PD y PL son las cargas acumuladas obtenidas de la tabla de 
resumen de metrados: 
PD = 16.78 Tn 
PL = 8.50 Tn 
PU = 1.4PD + 1.7PL = 37.94 Tn 
 
4.1.3.3 Verificación de la necesidad de confinamiento en los bordes 
Tomando como referencia el “Estudio experimental de los Criterios del ACI empleados para confinar 
los bordes de los muros de albañileria de concreto armado” del Ing. San Bartolomé, se verificará que la 
expresión correspondiente a la flexocompresión máxima: 
 σ = P/A + My/I, donde y = 0.50L, sea menor a 0.20 f’c para evitar el confinamiento: 
σ = 84.87 kg/cm2 
σ = 84.87 / 210 = 0.40 f’c, > 0.20 f’c;  Por lo tanto, se necesita confinamiento en los bordes. 
 
4.1.3.4 Momento Flector de Agrietamiento por Flexión (MCR) 
De acuerdo con el Artículo 10.5.1 de la NTE E.060, el momento flector de agrietamiento se obtiene 
por: MCR*y/I - P/A = 2√f'c, entonces MCR = (2√f'c + P/A) *I/y. La sección debe soportar un 
momento flector por lo menos igual a M = 1.2 MCR. Se trabajará con el mayor de Mu o M para 
el diseño del refuerzo vertical: 
MCR = 28.51 Tn.m 
Mu = 1.2MCR = 34.21 tn.m 
Mu = 34.21 Tn.m 
Por lo tanto, se empleará el mayor, es decir Mu = 39.84 Tn.m 
 
4.1.3.5 Determinación del Refuerzo Vertical y Momento Flector Nominal (Mn) 
De acuerdo a la norma, Pu/A = 18.54 kg/cm2 = % f’c, por lo que al ser menor que el 10% de f’c 
se utilizará φ = 0.85 en la siguiente expresión para calcular el área de acero vertical: As fy D + 1/2 
Pu L ≥ Mu/φ, donde D=0.80L, además Pu = 37.95 Tn y Mu = 39.84 Tn.m (combinación crítica 
de carga vertical mínima), con la cual operando se despeja: 
As ≥ 5.98 cm2 
 
Por tanto, se decide utilizar 6Ø1/2 en los extremos que corresponden a un área de acero colocado 
de 7.62cm2. Así mismo se empleará Ø1/2@15 cm en el interior, cumpliendo con los siguientes 
artículos de la NTE. 060: 
 
Artículo 14.3.1: Cuantía mínima horizontal: Se define lo siguiente Vu ≤ ØVn 
            
    Donde Vn≤2.60*(f´c) ^0.5 *(t*d) =108.32Tn………. ØVn= 81.24 Tn 
                   Vu=16.99 Tn (según los resultados del modelamiento) 
Vu ≤ ØVn es cumplido satisfactoriamente no siendo necesario el reforzamiento horizontal 
 
 Cuantía mínima vertical = 0.0033 
Artículo 14.3.3: Espaciamiento del refuerzo vertical y horizontal menor a 3t ó 40 cm. 
Artículo 14.4.4: Refuerzo vertical no requiere estribos si la cuantía es menor a 0.010, nosotros 
tenemos una cuantía vertical total de 0.0127, por lo tanto, se usarán estribos de ¼” espaciados cada 
0.20 m. 
 
Con estos parámetros procedemos a desarrollar el diagrama de interacción de la 
Placa. 
 
4.1.3.6 Diagrama de Interacción 
Generalidades 
Tomando como referencia el libro del Ing. Gianfranco Otazzi, podemos definir como diagrama de 
interacción al lugar geométrico de las combinaciones de P y M que agotan la capacidad de la 
sección para casos específicos definidos como puntos notables del diagrama descritos en esta 
sección, es decir, los valores límites de falla. 
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La longitud de la placa es de 1.20 m y el recubrimiento requerido para el acero es de 3cm cm. Para 
alcanzar el centro de la primera barra en tracción se debe sumar el diámetro del estribo y la mitad 
del diámetro de la barra analizada, siendo el total de 5 cm, valor empleado con fines didácticos. 
La longitud efectiva es de 1.20 – 0.05 = 1.15 m., así tenemos los siguientes parámetros: 
L = 1.20 m; d = 1.15 m 
εcu = 0.0030, εy = 0.0021 
Ag = L*t = 120*25 = 3,000 cm2 es el área bruta de la sección. 
a) Compresión Pura (φ=0.80) 
La falla a compresión pura es una falla teórica pues siempre habrá un momento asociado a la 
carga axial debido al desalineamiento vertical de la columna o del refuerzo vertical, momentos 
desequilibrantes en los nudos provenientes de las vigas, etc. De tal forma, se establece la 
siguiente expresión como valor máximo para la compresión de muros de albañileria con estribos: 
Po = 0.85*f'c*(Ag - AST) + fy*AST 
Po = 637.39 Tn 
φPo = 509.91 Tn 
 
b) Falla Balanceada (φ=0.70) 
Se podría considerar este punto como el límite a partir del cual la sección se agrieta, 
comportándose la sección como parcialmente fisurada, marcando el límite entre las fallas de 
tracción y compresión. En este caso, el concreto alcanza su deformación de agotamiento εcu = 
0.0030 en simultáneo con la deformación de fluencia del acero εy = 0.0021.  
 
En la Figura 6.1 de Ing. Otazzi, se esquematiza estas condiciones en comparación a las otras 
fallas mencionadas: 
 
 
 
 
De tal forma, teniendo en cuenta que cb es el eje neutro balanceado y d la longitud 
efectiva de la sección, tenemos la siguiente igualdad geométrica: 
 
εcu / cb = εy / (d – cb) 
(d - cb) / cb = εy / εc 
Reemplazando los valores de d, εcu y εy tenemos: 
(360 – cb) / cb = 0.0021 / 0.0030 = 0.70 
Por lo tanto, cb = 67.65 cm 
Entonces: 
Fc = 0.85*f'c*α*cb*h 
Fc = 256.59 Tn 
 
Mc = Fc*(L/2-0.85*cb/2) 
Mc = 80.18 Tn*m 
La siguiente tabla muestra el cálculo de Fs y Ms para obtener φPb y φMb para el diagrama. De 
acuerdo con la distribución de acero y tomando como referencia el origen en el borde externo 
izquierdo de la placa, para cada X cm se calcularán los siguientes valores: 
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- εs Tracción de la fibra de acero para X cm, se calcula como 
εs = εcu (cb - x) / cb. 
- d(plg) Diámetro del acero seleccionado en X cm 
- Cantidad Número de barras a utilizar 
- As Área de acero en X cm (área por la cantidad a usar) 
- fs Esfuerzo de tracción en el acero y se calcula fs = (fy) (es) / ey. 
 
Además, si fs > 4200 se adopta el valor de 4200 kg/cm2 por ser la    resistencia nominal del 
acero. 
- Fuerza: fuerza de tracción obtenida como FS = (As) (fs) 
- Dist: Distancia desde el borde externo de la placa hasta X obtenido      como Brazo = L - X 
- M: Momento producto de FS obtenido como Ms = (FS) (Brazo) 
Por lo tanto, tenemos: 
 
 d(pulgadas) d(pulgadas)  FALLA BALANCEADA 
 0.5 0.50 area(cm2) Ɛ f Fuerza (Tn) dist (cm) M (Tn.m) 
Cc   1437.500   178.500 256.594 31.250 80.186 
As1 2   2.534 0.0028 4200.000 10.641 55.000 5.852 
As2   2 2.534 0.0023 4200.000 10.641 45.000 4.788 
As2   2 2.534 0.0019 3782.609 9.583 35.000 3.354 
As2   2 2.534 0.0014 2895.652 7.336 25.000 1.834 
As2   2 2.534 0.0010 2008.696 5.089 15.000 0.763 
As2   2 2.534 0.0006 1121.739 2.842 5.000 0.142 
As2   2 2.534 0.0001 234.783 -0.595 -5.000 0.030 
As2   2 2.534 0.0003 652.174 -1.652 -15.000 0.248 
As2   2 2.534 0.0008 1539.130 -3.899 -25.000 0.975 
As2   2 2.534 0.0012 2426.087 -6.147 -35.000 2.151 
As2   2 2.534 0.0017 3313.043 -8.394 -45.000 3.777 
As4     0.000 0.0030 4200.000 0.000 60.000 0.000 
As5     0.000 0.0030 4200.000 0.000 60.000 0.000 
As6 2   2.534 0.0021 4200.000 -10.641 -55.000 5.852 
 
 
FALLA BALANCEADA 
  
Pnb (Tn) 271.398 
Mnb (Tn.m) 109.954 
 
c) Flexión Pura (φ=0.90) 
 
Este tipo de falla se genera cuando la carga axial es nula, de tal forma, se buscará mediante tanteo 
que P sea igual a cero. El desarrollo de esta tabla es el mismo al realizado para la falla balanceada, 
iterando la posición del eje neutro hasta alcanzar la condición indicada, de esta forma tenemos: 
 
Fc = 0.85*f'c*α*c*h 
Fc = 56.48 Tn 
Mc = Fc*(L/2-0.85*c/2) 
Mc = 28.42 Tn.m 
 
Donde c = 24.82 cm, obtenido por iteración hasta que Fc y la sumatoria de Fs sea cercano al 
cero. 
 
De tal manera, tenemos los siguientes resultados en la Tabla: 
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FLEXION PURA 
 
     
c(cm) 21.557 
 
A Cc(cm2) 458.086 
a(cm) 18.323 
 
Yc(cm) 9.162 
     
FLEXION PURA 
Ɛ f Fuerza (Tn) dist (cm) M (Tn.m) 
  178.500 81.768 50.838 41.570 
0.0023 4200.000 10.641 55.000 5.852 
0.0009 1825.022 4.624 45.000 2.081 
0.0005 958.297 -2.428 35.000 -0.850 
0.0019 3741.615 -9.480 25.000 -2.370 
0.0033 4200.000 -10.641 15.000 -1.596 
0.0047 4200.000 -10.641 5.000 -0.532 
0.0060 4200.000 -10.641 -5.000 0.532 
0.0074 4200.000 -10.641 -15.000 1.596 
0.0088 4200.000 -10.641 -25.000 2.660 
0.0102 4200.000 -10.641 -35.000 3.724 
0.0116 4200.000 -10.641 -45.000 4.788 
0.0030 4200.000 0.000 60.000 0.000 
0.0030 4200.000 0.000 60.000 0.000 
0.0130 4200.000 -10.641 -55.000 5.852 
 
FLEXION PURA 
  
Pn(Tn) -0.001 
Mn(Tn.m) 63.309 
 
4.1.3.7- Desarrollo del Diagrama de Interacción 
Con los cuatro puntos referenciales obtenidos, desarrollamos el diagrama de interacción mostrado 
a continuación. 
 
 
 
 
 
 
 
ØMn ØMn 
526.21 0.000 
307.55 60.48 
189.97 76.96 
138.58 76.40 
0.0000 56.97 
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Pu = 55.62 Tn; Pu/φ = 69.52 Tn 
Mu = 39.84 Tn.m; Mu/φ = 25.05 Tn.m 
 
Por lo tanto, la coordenada (Pu, Mu) = (55.62, 39.84) se dibujó en el diagrama de interacción 
quedando dentro de dicha región. Se concluye entonces que el acero colocado y su distribución en 
la placa es correcta. 
 
Además, para Pu/φ = 61.80 Tn se obtiene un momento nominal Mn = 86.59 Tn.m iterando en el 
diagrama de interacción, y c = 33.35 cm obtenido mediante iteración en la tabla correspondiente. 
 
 
 PARA C<Cb FALLA A TRACCION  
 
 
    
c(cm)  33.35  A Cc(cm2) 708.69 
a(cm)  28.35  Yc(cm) 14.17 
 
 
    
 
FALLA A TRACCION 
Ɛ  f Fuerza (Tn) dist (cm) M (Tn.m) 
   178.5 126.5007188 45.82625 57.97053563 
0.002550225  4200 10.64085706 55 5.852471384 
0.001650675  3301.349325 8.364091971 45 3.763841387 
0.000751124  1502.248876 3.806003704 35 1.332101296 
0.000148426  296.8515742 -0.752084564 25 -0.188021141 
0.001047976  2095.952024 -5.310172832 15 -0.796525925 
0.001947526  3895.052474 -9.8682611 5 -0.493413055 
0.002847076  4200 -10.64085706 -5 0.532042853 
0.003746627  4200 -10.64085706 -15 1.596128559 
526.2108
307.5501
189.9789
48.6752
0.00000.0000
55.6200
0.0000
100.0000
200.0000
300.0000
400.0000
500.0000
600.0000
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P
M
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0.004646177  4200 -10.64085706 -25 2.660214265 
0.005545727  4200 -10.64085706 -35 3.724299971 
0.006445277  4200 -10.64085706 -45 4.788385677 
0.003  4200 0 60 0 
0.003  4200 0 60 0 
0.007344828  4200 -10.64085706 -55 5.852471384 
  FALLA A TRACCION   
  Pn(Tn) 69.54   
  Mn(Tn.m) 86.59   
 
Confinamiento en los bordes 
Se emplean los siguientes conceptos tomados de la NTE. E.060: 
- Recubrimiento mínimo de 25 mm 
- Estribos de 3/8” para barras hasta 1” 
El máximo diámetro usado es de 5/8" pudiéndose utilizar estribos de 8 mm, por lo tanto, se 
emplearán estribos de 8mm por seguridad. De acuerdo con la Tabla 7.1 de la norma, el diámetro 
de doblado mínimo para este diámetro es 6db es aprox de 6cm. 
Además: 
-Distancia mínima entre barras paralelas debe ser db, pero no menor de 25 mm. 
-El gancho sísmico consistirá en un doblez de 135° con una extensión de 8db ó 75 mm, en este 
caso será de 75 mm. 
-Espaciamiento no debe exceder el menor de: 
-10db barra menor diámetro = 13 cm 
- Menor dimensión de la sección del elemento de borde= 15 cm 
- 25 cm 
 
Por lo tanto, se emplearán estribos de 8mm, 1@0.05, 7@0.10 y el resto @0.15 m. 
4.1.4 DISEÑO DE VIGA PRINCIPAL 
4.1.4.1 GENERALIDADES 
La resistencia requerida se obtiene del Artículo 9.2 de la NTE E.060 para cargas muertas (CM) 
y cargas vivas (CV) será realizada con las siguientes combinaciones: 
 U = 1.4CM + 1.7CV 
 U = 1.25 (CM + CV) ± CS (Carga de sismos) 
 U = 0.90CM ± CS (Carga de sismos) 
 
La viga denominada VP-01 (0.25x0.35 m) se encuentra en la parte delantera de nuestro edificio, 
está apoyada en 04 columnas de 25x25, además esta se encuentra entre los muros de albañileria 
Y12 y Y13 como se ve en la imagen a continuación: 
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Por tanto, la viga VP-01 cargará 3.38 x 7.90 = 26.70m2 de losa, dato que se utilizará para el 
Cálculo del Metrado de cargas. 
 
Carga Muerta (Peso propio de la viga y el peso de la losa) 
 Wd= 2.4*0.35*0.25+ (26.7*0.3) /7.90=1.22 Tn/m2 
Carga Viva (Carga viva de la viga y de la losa) 
 Wl= 0.25*0.5+ (26.7*0.5) /7.90= 1.81 Tn/m2 
 
La Carga Última por gravedad es de Wu = 1.4Wm+1.7Wvc = 4.785 Tn/m, mientras que las 
reacciones por sismo se obtienen directamente del modelo realizado en Etabs tomando para el 
diseño la viga más esforzada correspondiente a la del primer piso. 
 
El diagrama de momentos flectores lo obtendremos de la envolvente de momentos de los combos 
que ingresamos para encontrar nuestros momentos últimos. A continuación, se muestran los 
resultados de la envolvente que se obtuvo en el Etabs. 
 
 
 
 
4.1.4.2 DISEÑO POR FLEXION 
 
Con los momentos obtenidos de la envolvente se procede a determinar la cantidad de acero requerido 
por flexión mediante las siguientes formulas: 
 
 
 
 
Donde: 
 D=h-6 = 35-6= 29 cm (recubrimiento de 6cm para vigas peraltadas más barra de 
estribo) 
 Bw= 25cm (ancho de viga) 
 F´c= 210 kg/cm2 
 Fy= 4200 kg/cm2 
 
Asimismo, la NTP E060 indica que el acero mínimo se obtiene mediante la siguiente expresión: 
 
 
                                 = 1.75 cm2 
 
El acero máximo se obtiene de la siguiente expresión: 
 
 
    As max= 11.55 cm2 
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A continuación, se presentan los resultados obtenidos del cálculo de refuerzo a flexión: 
  M (-) M (+) 
Mu (tn.m) 4.103 3.740 
As calculado (cm2) 4.000 3.630 
As mínimo (cm2) 1.750 1.750 
Varillas Ø 3 Ø 5/8" 3Ø 1/2" 
As colocado (cm2) 5.910 3.810 
 
De acuerdo con el Artículo 21.4.4 de la NTE E.060 se deben cumplir las siguientes condiciones: 
 Deberá existir refuerzo continuo a todo lo largo de la viga, con un área de acero superior 
al área de acero mínimo calculado ni menor a ¼ de la máxima requerida en los nudos. 
  La resistencia al momento positivo en la cara del nudo no será menor que 1/3 de la 
resistencia a momento negativo en la misma cara del nudo. 
 
Se decidió colocar As inferior: 3 Ø 5/8" y superior 3Ø 1/2" 
 
4.1.4.3 DISEÑO POR CORTANTE 
Tenemos: 
 
Vu ≤ ΦVn En todas las secciones del elemento 
Vn = Vc + Vs Aportes del concreto y refuerzo en el alma 
Vu ≤ Φ (Vc + Vs) Condición del diseño por resistencia 
 
La fuerza cortante Vu se obtiene a una distancia “d” de la cara del apoyo, según Artículo 11.1.3.1 
de la NTE E.060, por lo tanto, se empleará Vu = 5.99 Tn para el tramo de viga donde está la luz 
de 3.98m 
 
El aporte del concreto viene dado por la siguiente expresión empleado para elementos sometidos 
a cortante y flexión:  
 
                 5.56 tn 
                                                  
Se tiene entonces Vu ≤ Φ (Vc + Vs) …… 5.99= 0.75(5.56+ Vs) ……. Vs=2.43 Tn 
 
Se usará estribos de 3/8” que vienen hacer 1.43 cm2 de area de acero resistente al cortante, por 
lo tanto, reemplazamos en la siguiente formula: 
 
 1.43*4200*29/ (2.43*1000) = 71.67 cm 
 
Para cumplir con lo establecido en el numeral 21.4.4 de la NTE E.060 se resuelven las siguientes 
condiciones: 
 Los estribos deberán ser cerrados, con un diámetro mínimo de 8mm para barras 
longitudinales de hasta 5/8”, de 3/8” para barras longitudinales de hasta 1” de diámetro 
y de 1/2” para barras longitudinales mayores. 
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 El primer estribo no debe estar a más de 10 cm de la cara del elemento, se recomienda 
colocarlo a 5 cm. 
 La zona de confinamiento será igual a 2d, distancia medida desde la cara del elemento 
de apoyo hacia el centro de la luz. El espaciamiento de los estribos cerrados no deberá 
exceder del menor valor de: 
 
- d/4, no es necesario que el espaciamiento sea menor de 15 cm 
- 10 veces el diámetro de la barra confinada de menor diámetro. 
- 24 veces el diámetro de la barra de estribo de confinamiento o 30 cm 
 
 El espaciamiento fuera de la zona de confinamiento no excederá de 0.5d y no deberá 
ser mayor que la requerida por fuerza cortante: 
 
Por lo tanto, la viga VP-01 tendrá los siguientes resultados: 
 _ Se decidió emplear estribos de 3/8”. 
 La zona de confinamiento es igual a 2d = 2(29) = 58 ≈ 60 cm. Tenemos: o d/4 = 29/4 = 
7.25 cm, entonces so1 = 15 cm. 
 10 dbmenor = 10 x 1.27 (para �1/2"), entonces so2 = 13 cm 
 24 dbestribo = 24 x 0.95 (para �3/8"), entonces so3 = 22.5 cm 
 so4 = 30 cm 
Por lo tanto, el espaciamiento será so = 15 cm. 
 Fuera de la zona de confinamiento tenemos:  
 0.5d = 0.5 x 29 = 15 cm 
 scalculado = mínimo pues Vs es negativo. 
Por lo tanto, fuera de la zona de confinamiento s = 15 cm 
 
Finalmente se colocarán estribos de 3/8” 1@0.05m, 4@0.10m, resto @ 0.15m 
 
4.1.4.4 CÁLCULO DE DEFLEXIONES 
 
La NTE E.060 indica en la tabla 9.1 indica que será posible obviar los cálculos de 
deflexiones si es que el peralte cumple con el mínimo indicado: l/16 = 3.65/16 = 0.25m. Por 
lo tanto, al ser el peralte de la viga 0.35 m mayor al mínimo solicitado, no se verifica las 
deflexiones en la viga. 
 
 
 
4.1.4.5 CONTROL DE FISURACIÓN 
Según numeral 9.9.3 de la NTE E.060, el fisuramiento está en función a la distribución del 
refuerzo por flexión en las zonas de tracción máxima, se controla el ancho de las grietas 
mediante el cálculo del parámetro “Z”: 
 
   Z= fs* (dc* Act) 1/3    ,     Act= 2*ys*b/n 
 
Dónde: fs = Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio. 
dc = Espesor del recubrimiento de concreto medido desde la fibra extrema en tracción 
al centro de la barra de refuerzo más cercana. 
ys = Centroide del refuerzo principal por flexión 
n = Número de barras 
Act = Área efectiva del concreto en tracción que rodea al refuerzo principal de 
tracción, dividida entre el número de barras. 
Dicho parámetro debe ser menor o igual a 26,000 kg/cm. 
 
El valor de fs se puede asumir como 0.60fy por lo que el caso más crítico ocurrirá cuando se 
tenga el menor número de barras en la zona de tracción. De acuerdo a la distribución de acero 
de la viga, la zona de tracción contiene tres barras de 1/2", por lo tanto, tenemos: 
 
fs = 0.60fy = 0.60 x 4,200 = 2,520 kg/cm2 
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dc = ys = 4.5 cm (capas uniformes de acero) 
n = 3 
 
Act= 2*4.5*25/3= 75 cm2 
 
Z= 2520* (4.5* 75)1/3= 17511.19 kg/cm ≤ 26000 kg/cm 
 
Por lo tanto, se cumple lo solicitado por la NTE E.060 con respecto al control de las fisuras 
de la viga de concreto armado. 
 
4.1.5 DISEÑO DE LOSA MACIZA 
4.1.5.1 GENERALIDADES 
Las losas macizas con armado en ambas direcciones son de gran aceptación en nuestro medio. 
Estos elementos se diseñan para resistir los requerimientos a flexión y corte que en estas se 
presentan por acción de su peso propio, el piso terminado, tabiques y sobrecarga, siendo el 
diseño a flexión el más importante. 
 
 
DATOS                         
SOBRE CARGA:                      
 S/C  = 500.00 kg/m
2                  
                           
PROPIEDADES:                       
 f'c  = 250.00 Kg/cm
2                  
 fy  = 4200.00 Kg/cm
2                  
 ϒc  = 2400.00 Kg/m
3                  
                        
   
 
                        
METODO DE LOS COEFICIENTES:                 
 1.- CALCULO DEL PERALTE DE LA LOSA:              
  PERIMETRO:                     
     P = 2*4.9 + 2*4.6                
     P = 19.00 m                 
                         
  ESPESOR MINIMO:                   
     h = P/180                  
     h = 0.106 m                 
                           
  ESPESOR: h = 0.125 m                 
                           
 2.- METRADO DE CARGAS                  
  CARGA MUERTA AMPLIFICADO:               
     ϒc  = 2400 Kg/m3               
     ϒc  = 2.40 ton/m3               
                           
    Peso Propio:  0.125*(2.4*1.4) = 0.420 ton/m2        
    Piso Terminado: 0.1*1.4  = 0.140 ton/m2        
            WU,CM = 0.560 ton/m2          
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  CARGA VIVA AMPLIFCADO:                
    Sobre Carga:  0.5*1.7  = 0.850 ton/m2        
            WU,C V = 0.850 ton/m2          
                           
     WU,TOTAL = WU,CM + WU,CV            
     WU,TOTAL = 1.410 ton/m2              
                           
 3.- DISTRIBUCION DE COEFICIENTES:               
 3.1.- MOMENTOS POSITIVOS                 
    3.1.1.- DEBIDO A CARGA MUERTA               
       B                    
              m = 
A 
= 
4.20 
= 0.933        
     A CASO 01   B 4.50        
                              
                           
       MA(+) = CA(+)*Wu,cm*(A^2)           
       MB(+) = CB(+)*Wu,cm*(B^2)           
                           
  PARA: m = 0.9      PARA: m = 0.95           
  CA(+) = 0.045     CA(-) = 0.040          
  CB(+) = 0.029     CB(-) = 0.033          
                           
  INTERLANDO PARA : m = 0.93                
  CA(+) = 0.042                    
  CB(+) = 0.031                    
                           
  MOMENTOS:                     
     MAcm(+) = 0.042*0.56*(4.2^2)  = 0.415 Ton.m       
     MBcm(+) = 0.0314*0.56*(4.5^2) = 0.356 Ton.m       
                           
    3.1.2.- DEBIDO A CARGA VIVA:                
       B                    
              m = 
A 
= 
4.20 
= 0.933        
     A CASO 01   B 4.50        
                              
                           
       MA(+) = CA(+)*Wu,cv*(A^2)           
       MB(+) = CB(+)*Wu,cv*(B^2)           
                           
  PARA: m = 0.9      PARA: m = 0.95           
  CA(+) = 0.045     CA(+) = 0.040          
  CB(+) = 0.029     CB(+) = 0.033          
                           
  INTERLANDO PARA : m = 0.93                
  CA(+) = 0.042                    
  CB(+) = 0.031                    
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  MOMENTOS:                     
     MAcv(+) = 0.042*0.85*(4.2^2)  = 0.630 Ton.m       
     MBcv(+) = 0.0314*0.85*(4.5^2) = 0.540 Ton.m       
                            
  POR LO TANTO:                    
     MAu(+) =    MAcm(+) +   MAcv(+)             
     MBu(+) =    MBcm(+) +   MBcv(+)             
                           
     MAu(+) = 0.415 + 0.630 = 1.045 Ton.m       
     MBu(+) = 0.356 + 0.540 = 0.897 Ton.m       
                           
 3.2.- MOMENTOS NEGATIVOS                 
                           
       B                    
              m = 
A 
= 
4.20 
= 0.933        
     A CASO 02   B 4.50        
                              
                           
       MA(-) = CA(-)*Wu*(A^2)            
       MB(-) = CB(-)*Wu*(B^2)            
                           
  PARA: m = 0.9      PARA: m = 0.95           
  CA(-) = 0.055     CA(-) = 0.050          
  CB(-) = 0.037     CB(-) = 0.041          
                           
  INTERLANDO PARA : m = 0.93                
  CA(-) = 0.052                    
  CB(-) = 0.039                    
                           
  MOMENTOS:                     
    MAu(-) = 0.052*1.41*(4.2^2)  = 1.293 Ton.m        
    MBu(-) = 0.0394*1.41*(4.5^2) = 1.125 Ton.m        
                           
 3.2.1 SEGÚN EL ARTICULO 13.7.3.5 DEL RNE:             
   En los bordes discontinuos se considerará un momento negativo igual a  
   un tercio del momento positivo.              
    Por lo tanto los momentos negativos seran:          
    MAu(-) =     
MAu(+)/ 
3   = 0.348 Ton.m        
    MBu(-) =     
MBu(+) / 
3   = 0.299 Ton.m        
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 4.- CALCULO DEL REFUERZO:                 
  Acero minimo:                    
      Asmin = 0.0018*bw*h               
      Asmin = 0.0018*100*12.5              
      Asmin = 2.250 cm2               
                           
      d =  h - 0.03 = 0.095 m             
 
              
 
    
                  
                  
                  
                           
  Momento (-) Mu(Ton.m a(cm) As(cm2) As(cm2)      
  A 0.348 0.194 0.980 2.250      
  B 0.299 0.166 0.840 2.250      
  Momento (+) Mu(Ton.m a(cm) As(cm2) As(cm2)      
  A 1.045 0.594 3.003 3.003      
  B 0.897 0.507 2.565 2.565      
                           
  Espaciamiento:                    
  Diametro de las varillas                  
  ɸ   =  3/8''                    
  area = 0.71                    
                           
  Numero de varillas(#var)                 
  #var = 
AsL 
= 
2.25 
= 3.17 ≈ 4            
  Asd 0.71            
                           
  Espaciamiento(S), r  = 2.0cm                
  S = 
B  
= 
(100) 
= 33.3 ≈ 32.5 cm        
  #var -1 4 - 1        
                           
  
S < 2 * h                     
  
S < 0.25 m                    
  Por lo tanto tomamos                  
         S = 0.33 m              
                           
         ɸ 3/8'' @ 0.325             
                           
 
 
 
 
 
 
 
 
                 
𝑎   =   𝑑 − √𝑑2 − 2
𝑀𝑢
∅0.85𝑓𝑐 ∗ 𝑏𝑤
 
𝐴𝑠  =   
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝑓𝑦 ∗ (𝑑 −
𝑎
2)
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4.- CALCULO DEL REFUERZO: 
  Analizando a una distancia "d" de la cara del muro o viga.       
                           
                           
  Para:   Area 1                     
 A = 4.20 m                     
 WU = 1.410 Ton/m2                   
 d = 0.095 m                     
 Vu 
= 
( 
A+(A-2d) 
)* d *Wu                
  2    ɸ = 0.85         
 Vc = 0.53*(f'c^0.5)*bo*d                 
                           
 REEMPLAZADO:                     
   Vc = 27.14 Ton                  
   Vu = 0.550 Ton                  
                           
 SE DEBE CUMPLIR:                     
          Vu ≤ ɸ*Vc              
         0.550 ≤ 27.14 ton …..ok       
                           
  Para:   Area 2                     
 B = 4.50 m                     
 WU = 1.410 Ton/m2                   
 d = 0.095 m                     
 
Vu 
= 
( 
B+(B-2d) 
)* d *Wu                
  2                
 Vc = 0.53*(f'c^0.5)*bo*d                 
                           
 REEMPLAZADO:                     
   Vc = 29.17 Ton                  
   Vu = 0.590 Ton                  
                           
 SE DEBE CUMPLIR:                     
          Vu ≤ ɸ*Vc              
         0.590 ≤ 29.17 ton …..ok       
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4.1.6 DISEÑO DE CIMENTACIÓN 
Para el diseño de la cimentación se realizó un análisis previo basado en la posibilidad de 
emplear cimientos corridos tanto para los muros de Albañileria Confinada como para los de 
concreto armado. 
 
Para dimensionar el ancho de la cimentación se utiliza la fórmula B = P/100q, donde P es la 
carga de servicio (PD + PL), y q es la capacidad portante neta del terreno que, como se indicó 
en las generalidades del proyecto, tiene un valor de 0.90 kg/cm2. 
 
De tal forma se presenta la Tabla 12.1 con los cálculos para piso típico y azotea para cada muro 
y la carga de servicio. Así mismo, se debe indicar que la base calculada debe ser mayora a 0.40 
m por razones constructivas. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Con las dimensiones calculadas se procede a dibujar los cimientos corridos en color rojo sobre los 
muros de Albañileria Confinada y las zapatas de color gris en las columnas, como se muestra en 
la Figura: 
 
 
 
 
 
P.DEAD + P.LIVE  Pserv (tn) L(cm) Ps (Tn/m) b(m) bfinal 
Y1 23.64 23.64 4.53 5.22 0.580 0.70 
Y2 23.34 23.34 3.89 6.00 0.667 0.75 
Y3 24.07 24.07 2.85 8.45 0.939 1.00 
Y4 23.98 23.98 2.85 8.41 0.935 1.00 
Y5 26.74 26.74 3.89 6.87 0.764 0.85 
Y6 22.71 22.71 3.85 5.90 0.656 0.75 
Y7 41.28 41.28 2.80 14.74 1.638 1.75 
Y8 27.62 27.62 3.85 7.17 0.797 0.85 
Y9 21.85 21.85 3.13 6.98 0.776 0.85 
Y10 32.27 32.27 2.08 15.52 1.724 1.85 
Y11 20.83 20.83 3.13 6.65 0.739 0.85 
Y12 15.36 15.36 2.05 7.49 0.833 0.90 
Y13 15.34 15.34 2.05 7.48 0.832 0.90 
Y14 39.26 39.26 5.70 6.89 0.765 0.85 
Y15 39.13 39.13 5.70 6.86 0.763 0.85 
    ơt 9 tn/m2 
P.DEAD + P.LIVE  Pserv (tn) L(cm) Ps (Tn/m) b(m) bfinal 
X1 17.23 17.23 4.40 3.92 0.435 0.60 
X2 36.68 36.68 3.65 10.05 1.117 1.20 
X3 24.45 24.45 2.40 10.19 1.132 1.20 
placa 25.66 25.66 1.20 21.39 2.376 2.55 
X4 19.43 19.43 2.60 7.47 0.830 0.90 
X5 23.31 23.31 1.63 14.30 1.589 1.70 
X6 18.52 18.52 1.40 13.23 1.470 1.60 
X7 37.12 37.12 3.65 10.17 1.130 1.20 
X8 14.48 14.48 1.50 9.65 1.073 1.15 
X9 37.37 37.37 3.65 10.24 1.138 1.25 
X10 35.82 35.82 3.45 10.38 1.153 1.25 
    ơt 9 tn/m2 
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A continuación, este dibujo de AutoCAD con 
las dimensiones de las cimentaciones y zapatas 
propuestas se exporta al programa SAFE. Cabe 
resaltar que el programa SAFE se encarga del 
diseño de la cimentación de estructuras teniendo 
como datos la capacidad portante (que depende 
del coeficiente de balasto). Se trabajará con las 
fuerzas y momentos de base que resultaron del 
análisis que resulto del ETABS para luego 
exportar al SAFE. 
 
Se trabajará con la carga de servicio que es la 
suma de cargas muertas y cargas vivas al 
100%. A continuación, se muestra la 
configuración final de nuestra cimentación. Se 
puede observar que las cimentaciones resultan 
con dimensiones considerables, esto es debido 
a las cargas de servicio que son muy altas y la 
capacidad portante del suelo del proyecto es de 
0.9 kg/cm2. 
 
Los cimientos corridos tendrán una resistencia a 
la compresión de f´c=100 kg/cm2 con una 
dosificación 1:10+30% Pg y una altura de 
1.00m. 
 
Las zapatas tendrán una resistencia a la 
compresión f´c=210 kg/cm2 con una altura de 
0.50m. Estas irán en las columnas de la parte 
delantera de nuestra estructura. 
Por último, se tiene que el coeficiente de balasto para una resistencia del suelo de 0.9 kg/cm2 es 
de 2.02 kg/cm3 
 
Luego de ingresados los datos se procede a correr el programa, luego nos vamos a comprobar los 
esfuerzos que resisten el suelo y en caso de que sean excedidos, se redimensionaran nuestros 
cimientos corridos y zapatas aisladas. 
 
A continuación, se muestra el diagrama de presiones del suelo creado por el SAFE para nuestra 
configuración de cargas y momentos de nuestro edificio de albañilería. 
 
Como vemos hay algunos puntos que exceden a nuestra resistencia de terreno, por lo cual se 
procederá a mejorar el suelo para así poder lograr un comportamiento dentro del rango que 
proponemos, optaremos por utilizar una capa de concreto de 0.25 m por debajo de nuestras 
cimentaciones. 
 
Para mejorar la capacidad resistiva de nuestro suelo se puede usar el método de 
COMPACTACIÓN DINÁMICA PROFUNDA La densificación del suelo en profundidad, 
mediante impactos de gran intensidad en superficie, constituye una tecnología de demostrada 
utilidad, con los medios mecánicos de que se dispone actualmente para la mejora económica, en 
numerosas ocasiones, de las características geotécnicas de numerosos tipos de suelos flojos, 
principalmente granulares, y también de suelos de grano fino (limosos y arcillosos) no saturados, 
de baja y media plasticidad (*). 
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Si bien este procedimiento de mejora del terreno se ha 
utilizado desde hace más de 20 años, por ejemplo en 
Alemania y Dinamarca, y en la URSS para compactación 
de loess, y en África del Sur (1955) para compactar en 
profundidad rellenos hidráulicos flojos, el método 
experimentó un gran avance, a partir del año 1970, con Louis Menard, en Francia. 
 
 Actualmente el método se está utilizando en más de 20 naciones. El procedimiento supone el impacto 
sistemático del terreno, mediante la caída de grandes pesos, de 5 a más de 20 t, según una retícula prefijada. 
En terrenos granulares flojos, de gran espesor, la densificación por impacto ha demostrado ser una 
alternativa económica a la precarga, al pilotaje, a la compactación profunda mediante vibración y al 
desmonte y posterior reposición y compactación en capas del terreno.  
El efecto de impacto de la maza sobre la superficie del suelo es propagar tensiones dinámicas mediante 
ondas de compresión y de corte en las capas del subsuelo. Estas cargas rápidas cíclicas provocan, en los 
suelos saturados, un aumento de las presiones intersticiales y su licuefacción, así como la formación de 
fisuras internas, que constituyen una red de drenaje y aumentan temporalmente su permeabilidad. Dichas 
presiones se disipan rápidamente mediante drenaje, en los suelos arenosos, y más lentamente en los suelos 
arcillosos, lo que origina su consolidación.  
 
En los suelos arcillosos, poco mermeables, se puede acelerar el proceso de consolidación mediante drenes 
verticales (*). Como resultado de la compactación dinámica, el suelo adquiere un menor índice de huecos 
TABLE:  Soil Pressures - Summary     
Panel OutputCase CaseType MaxPress MinPress 
Text Text Text kgf/cm2 kgf/cm2 
1 SERV Combination -1.186 -1.338 
2 SERV Combination -1.021 -1.332 
3 SERV Combination -1.001 -1.125 
4 SERV Combination -0.939 -1.072 
5 SERV Combination -0.817 -0.981 
6 SERV Combination -0.621 -0.831 
7 SERV Combination -0.272 -0.627 
8 SERV Combination -1.03 -1.195 
9 SERV Combination -0.651 -1.186 
10 SERV Combination -0.87 -1.021 
11 SERV Combination -0.864 -1.001 
12 SERV Combination -0.759 -0.939 
13 SERV Combination -0.624 -0.888 
14 SERV Combination -0.377 -0.643 
15 SERV Combination -0.99 -1.118 
16 SERV Combination -0.634 -1.115 
17 SERV Combination -0.859 -1.011 
18 SERV Combination -0.797 -0.997 
19 SERV Combination -0.803 -1.006 
20 SERV Combination -0.639 -1.044 
21 SERV Combination -0.495 -1.09 
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y disminuye su humedad, adquiriendo un carácter sobreconsolidado. Esto produce un aumento de la 
resistencia del terreno y de su rigidez, lo que supone disminuir los asientos 
 
Las propiedades geotécnicas fundamentales de los suelos arenosos y, en general, de todos los suelos 
granulares incoherentes, cuales son su resistencia al corte, su deformabilidad bajo carga y su permeabilidad, 
dependen principalmente de su compacidad o grado de empaquetamiento, influyendo también la 
granulometría y la forma de los granos, que determinan su ángulo de rozamiento interno. Por otra parte, los 
suelos arenosos incoherentes, en general, son bastante o muy permeables.  
 
Como se ha indicado, la resistencia intrínseca al corte de los suelos granulares viene determinada 
fundamentalmente por su ángulo de rozamiento interno, que es función principalmente de su densidad 
relativa. Asimismo, el módulo de deformación y el módulo de balastro de estos suelos dependen también 
de su densidad relativa, así como su susceptibilidad frente a los movimientos sísmicos o a las vibraciones, 
especialmente en el caso de suelos saturados (densidad crítica, licuefacción) (*). 
 
 La licuefacción temporal del subsuelo, provocada por las vibraciones, le permite adquirir un estado más 
denso. Es de destacar que tanto la resistencia a la rotura por corte, como la rigidez de los suelos granulares, 
aumenta rápidamente al acrecentar su compacidad, a la vez que disminuye su compresibilidad lo que en 
arenas se puede determinar, por ejemplo, mediante ensayos de resistencia a la penetración SPT.  
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4.2 DISEÑO DE EDIFICIO DE CONCRETO ARMADO 
 
El diseño de las placas, columnas, vigas, losas y demás elementos estructurales fue realizado por el 
método de resistencia última de acuerdo a la Norma Peruana de Concreto Armado E-060. 
 
4.2.1. Procedimiento general de diseño a la rotura 
En el diseño de los elementos estructurales, se busca que la resistencia de diseño sea mayor o igual a 
la solicitación última. La resistencia de diseño es la resistencia nominal multiplicada por un factor de 
reducción Φ, la resistencia nominal depende de la calidad del concreto, de la cantidad de acero 
colocado y de las dimensiones de la sección, mientras que la solicitación última que se obtiene de las 
cargas amplificadas mediante combinaciones de los diferentes casos de análisis. Así se tiene:  
Flexión: Φ Mn ≥ Mu 
Corte: Φ Vn ≥ Vu 
Axial: Φ Pn ≥ Pu 
 
Los factores de reducción de reducción Φ, son los indicados en la Norma Peruana E-030. A 
Continuación se muestra los valores de los factores de reducción. 
Tabla 6.1. Factores de Reducción 
 
FUERZA DE SECCIÓN FACTOR DE 
REDUCCIÓN 
(Φ) 
 
Flexión 0.90 
 
0.90 
Cortante 0.85 
 
0.85 
Compresión y Flexo compresión 
Elementos con estribos 
 
0.70 
 
Aplastamiento en el concreto  
 
0.70 
 
4.2.2. Combinaciones de Carga 
A continuación, se muestra las cinco combinaciones de carga. Los factores para sismo en X e Y, son 
los valores que se obtuvieron para que dicho factor multiplicado por el cortante basal dinámico sea 
igual al 90% del cortante basal estático (ver Cap. 5.3.3). 
 
MV: 1.4 Muerta + 1.7 Viva 
MVSX1: 1.25 (Muerta + Viva) ±1.25 (SISXX) 
MVSY1: 1.25 (Muerta + Viva) ± 1.25 (SISYY) 
MSX1: 0.90 Muerta ± 1.25 SISXX 
MSY1: 0.90 Muerta ± 1.25 SISYY 
 
4.2.3. DISEÑO DE VIGA. 
4.2.3.1. Fundamentos para el Diseño por Flexión 
Las consideraciones previas para el diseño son: 
1) Acero de refuerzo tiene comportamiento elastoplástico 
2) Concreto tiene deformación unitaria última igual a 0.003 
3) Para una sección sometida a flexión, se tiene la distribución de esfuerzos de compresión 
de forma rectangular propuesto por Whitney. 
 
La figura 6.1 muestra los esfuerzos de compresión propuesto por Whitney, donde: C = 0.85 
f’c a b, T = As fy, a=β c, β=0.85 para f’c=210kg/cm2 
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Figura 6.1. Distribución de esfuerzos propuesto por Whitney 
 
Procedimiento para el Diseño de un elemento sujeto a flexión: 
1) Calculo del Acero: Se calcula Ku: 
Ku = Mu / (b x d2), 
Dónde: b y d son datos de la sección y Mu son los momentos actuantes máximos 
Se calcula el Acero As: 
Se calcula la cuantía ρ y el Acero As = ρ x b x d, conociendo la ecuación 
Ku = Ф ρ fy (1 – 0.59 ρ fy / f’c) y los valores tabulados de Ku. 
 
2) Verificación de la Fluencia del Acero 
Se calcula “a”: 
a= As fy / (0.85 f’c b), 
Dónde: As ya fue calculado, fy=4200kg/cm2, f’c=210kg/cm2, b es dato de la sección 
Se calcula “c”: 
c = a/β, Donde, β=0.85 para f’c=210kg/cm2 
Se calcula la fluencia del acero: εs 
Εs = εcu (d-c) /c, Donde, εcu = 0.003 
Se verifica que la fluencia sea mayor a la fluencia del acero: εs > εy= 0.0021 
 
3) Verificación del Acero Máximo y Mínimo 
Se calcula As máx.: 
ρ máx. = 0.75 x ρb; ρb = 0.85xβxf'c/ (fyx(6000/(6000+fy))); donde f'c=210, β=0.85 
As max = ρ max x b x d, Se verifica que As < As máx. 
Se calcula As min: 
As min = 0.7x√f'c /fy x b x d, Se verifica que As >As min 
 
4.2.3.2 Fundamentos para el Diseño por Corte 
Se debe satisfacer que: Vu ≤ Ф Vn; Dónde: Vu es la resistencia requerida tomada en la sección 
critica (a “d” de la cara) del elemento y Vn es la resistencia nominal. 
 
La Resistencia nominal es la suma de las resistencias aportadas por el concreto y por el 
refuerzo: Vn = Vc + Vs 
La Resistencia del concreto a la fuerza cortante es Vc = 0.53 √f’c bw d 
La Resistencia al corte aportado por el acero transversal es: Vs = Av fy d / s 
Dónde: Av: Área de acero transversal provisto para resistir corte 
s: Separación del refuerzo transversal; d: Peralte de Viga; fy: 4200kg/cm2 
Se utilizan estribos cerrados con gancho estándar a 135º con acero no mayor a 4200kg/cm2, 
como refuerzo transversal debido a que la edificación está ubicada en zona sísmica. 
 
Procedimiento de diseño por corte: 
Valores de Vu 
1. En el diagrama Vu actuante se ubican las secciones criticas 
 
Espaciamiento de Estribos 
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2. Si Vu≤0.85Vc; Vc=0.53√f’c bd. => Colocar Estribos mínimos:   Smáx=Av*fy/Vs / 
(3.5b) 
3. Si Vu < 0.5 Ф Vc => No se requiere colocar estribos, salvo requisitos de diseño sismo 
resistente. 
 
4. Si Vu > Ф Vc => Requiere estribos: Vs = Vu / Ф – Vc 
Si Vs≤ 2.1 √f’c b d => Diseñar estribo: S=Av fy d / Vs 
Si Vs > 2.1 √f’c b d => Se debe cambiar la sección. 
5. Vs limite = 1.1 √f’c b d 
Si Vs < Vs limite => Smáx = 60cm o d/2 
Si Vs > Vs limite => Smáx = 30cm o d/4 
 
 Requerimiento Sísmico para el espaciamiento de estribos: 
6. En una longitud 2 h medidos desde la cara de la viga se encuentra la zona de 
confinamiento, donde el primer estribo está a no más de 10cm, el espaciamiento, no deberá 
exceder de: d/4 y mayor a 15cm, 10 db, 24 dv, 30cm 
La zona central deberá tener un espaciamiento de: 0,5 d o el requerido por la fuerza cortante. 
 
 
Ejemplo de diseño de Viga V-02 del Segundo nivel 
Se presenta el diseño de la viga V-02 del segundo nivel cuyo esquema de cargas se 
encuentra en el capítulo 4.2.2. La figura 6.2 muestra los diagramas de fuerza cortante y 
momento flector. 
Fig.6.2 Diagrama de Fuerza Cortante y Momento Flector de Viga V-02 
 
4.2.3.3 DISEÑO POR FLEXION 
 
Con los momentos obtenidos de la envolvente se procede a determinar la cantidad de acero 
requerido por flexión mediante las siguientes formulas: 
 
 
 
 
 
Donde: 
 D=h-6 = 30-6= 24cm (recubrimiento de 6cm para vigas peraltadas más barra de 
estribo) 
 bw= 25cm (ancho de viga) 
 F´c= 250 kg/cm2 
 Fy= 4200 kg/cm2 
 
Asimismo, la NTP E060 indica que el acero mínimo se obtiene mediante la siguiente 
expresión: 
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                                 = 1.58 cm2 
 
El acero máximo se obtiene de la siguiente expresión: 
 
 
    As max= 11.38 cm2 
 
A continuación, se presentan los resultados obtenidos del cálculo de refuerzo a 
flexión: 
 
  M (-) M (+) 
Mu (tn.m) 2.45 1.42 
As calculado (cm2) 2.83 1.61 
As mínimo (cm2) 1.58 1.58 
Varillas Ø 2 Ø 5/8" 2Ø 1/2" 
As colocado (cm2) 3.94 2.54 
 
De acuerdo al Artículo 21.4.4 de la NTE E.060 se deben cumplir las siguientes 
condiciones: 
 Deberá existir refuerzo continuo a todo lo largo de la viga, con un área de acero 
superior al área de acero mínimo calculado ni menor a ¼ de la máxima requerida en 
los nudos. 
  La resistencia al momento positivo en la cara del nudo no será menor que 1/3 de la 
resistencia a momento negativo en la misma cara del nudo. 
 
Se decidió colocar As inferior 2 Ø 1/2" y superior 2Ø 5/8" 
 
 
4.2.3.4 DISEÑO POR CORTANTE 
 
Tenemos: 
 
Vu ≤ ΦVn En todas las secciones del elemento 
Vn = Vc + Vs Aportes del concreto y refuerzo en el alma 
Vu ≤ Φ (Vc + Vs) Condición del diseño por resistencia 
 
La fuerza cortante Vu se obtiene a una distancia “d” de la cara del apoyo, según 
Artículo 11.1.3.1 de la NTE E.060, por lo tanto, se empleará Vu = 4.10 Tn para el 
tramo de viga donde está la luz de 3.35m 
 
El aporte del concreto viene dado por la siguiente expresión empleado para elementos 
sometidos a cortante y flexión:  
 
                 5.03 tn 
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Se tiene entonces Vu ≤ Φ (Vc + Vs)…… 4.1= 0.75 (5.03+ Vs)……. Vs=0.44 Tn 
 
Se usará estribos de 3/8” que vienen hacer 1.43 cm2 de area de acero resistente al 
cortante, por lo tanto, reemplazamos en la siguiente formula: 
 
 1.43*4200*24/ (0.44*1000) = 327.6 cm 
 
Para cumplir con lo establecido en el numeral 21.4.4 de la NTE E.060 se resuelven 
las siguientes condiciones: 
 Los estribos deberán ser cerrados, con un diámetro mínimo de 8mm para barras 
longitudinales de hasta 5/8”, de 3/8” para barras longitudinales de hasta 1” de 
diámetro y de 1/2” para barras longitudinales mayores. 
 El primer estribo no debe estar a más de 10 cm de la cara del elemento, se 
recomienda colocarlo a 5 cm. 
 La zona de confinamiento será igual a 2d, distancia medida desde la cara del 
elemento de apoyo hacia el centro de la luz. El espaciamiento de los estribos 
cerrados no deberá exceder del menor valor de: 
- d/4, no es necesario que el espaciamiento sea menor de 15 cm 
  - 10 veces el diámetro de la barra confinada de menor diámetro. 
  - 24 veces el diámetro de la barra de estribo de confinamiento o 30 cm 
 
 El espaciamiento fuera de la zona de confinamiento no excederá de 0.5d y no 
deberá ser mayor que la requerida por fuerza cortante: 
Por lo tanto, la viga V-02 tendrá los siguientes resultados: 
 Se decidió emplear estribos de 3/8”. 
 La zona de confinamiento es igual a 2d = 2(24) = 48 ≈ 50 cm. Tenemos: o d/4 = 
24/4 = 6.0 cm, entonces so1 = 15 cm. 
 10 dbmenor = 10 x 1.27 (para �1/2"), entonces so2 = 13 cm 
 24 dbestribo = 24 x 0.71 (para �3/8"), entonces so3 = 17.04 cm 
 so4 = 30 cm 
Por lo tanto, el espaciamiento será so = 13 cm. 
 Fuera de la zona de confinamiento tenemos:  
 0.5d = 0.5 x 24 = 12 cm 
 scalculado = mínimo pues Vs es negativo. 
Por lo tanto, fuera de la zona de confinamiento s = 15 cm 
 
Finalmente se colocarán estribos de 3/8” 1@0.05m, 5@0.10m, resto @ 0.15m 
 
4.2.3.5 CÁLCULO DE DEFLEXIONES 
 
La NTE E.060 indica en la tabla 9.1 indica que será posible obviar los cálculos de 
deflexiones si es que el peralte cumple con el mínimo indicado: l/16 =3.35/16 = 
0.21m. Por lo tanto, al ser el peralte de la viga 0.24 m mayor al mínimo solicitado, 
no se verifica las deflexiones en la viga. 
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4.1.3.5 CONTROL DE FISURACIÓN 
Según numeral 9.9.3 de la NTE E.060, el fisuramiento está en función a la 
distribución del refuerzo por flexión en las zonas de tracción máxima, se controla 
el ancho de las grietas mediante el cálculo del parámetro “Z”: 
 
   Z= fs* (dc* Act) 1/3    ,     Act= 2*ys*b/n 
 
Dónde: fs = Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio. 
dc = Espesor del recubrimiento de concreto medido desde la fibra extrema en 
tracción al centro de la barra de refuerzo más cercana. 
ys = Centroide del refuerzo principal por flexión 
n = Número de barras 
Act = Área efectiva del concreto en tracción que rodea al refuerzo principal de 
tracción, dividida entre el número de barras. 
Dicho parámetro debe ser menor o igual a 26,000 kg/cm. 
 
El valor de fs se puede asumir como 0.60fy por lo que el caso más crítico ocurrirá 
cuando se tenga el menor número de barras en la zona de tracción. De acuerdo a 
la distribución de acero de la viga, la zona de tracción contiene tres barras de 1/2", 
por lo tanto, tenemos: 
 
fs = 0.60fy = 0.60 x 4,200 = 2,520 kg/cm2 
dc = ys = 4.5 cm (capas uniformes de acero) 
n = 2 
Act= 2*4.5*25/2= 112.5 cm2 
Z= 2520* (4.5* 112.5)1/3= 20084.25 kg/cm ≤ 26000 kg/cm 
Por lo tanto, se cumple lo solicitado por la NTE E.060 con respecto al control de 
las fisuras de la viga de concreto armado. 
 
4.2.4 DISEÑO DE LOSA MACIZA 
4.2.4.1 GENERALIDADES 
Las losas macizas son de gran aceptación en nuestro medio. Estos elementos se diseñan para 
resistir los requerimientos a flexión y corte que en estas se presentan por acción de su peso 
propio, el piso terminado, tabiques y sobrecarga, siendo el diseño a flexión el más importante. 
DATOS                         
SOBRE CARGA:                      
 S/C  = 600.00 kg/m
2                  
                           
PROPIEDADES:                       
 f'c  = 250.00 Kg/cm
2                  
 fy  = 4200.00 Kg/cm
2                  
 ϒc  = 2400.00 Kg/m
3                  
                        
METODO DE LOS COEFICIENTES:                 
 1.- CALCULO DEL PERALTE DE LA LOSA:              
  PERIMETRO:                     
     P = 2*4.9 + 2*4.6                
     P = 19.00 m                 
                         
  ESPESOR MINIMO:                   
     h = P/180                  
     h = 0.106 m                 
                           
  ESPESOR: h = 0.125 m                 
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 2.- METRADO DE CARGAS                  
  CARGA MUERTA AMPLIFICADO:               
     ϒc  = 2400 Kg/m3               
     ϒc  = 2.40 ton/m3               
                           
    Peso Propio:  
0.125*(2.4*1.4
) = 0.420 ton/m2        
    Piso Terminado: 0.1*1.4  = 0.140 ton/m2        
            
WU,C
M = 0.560 ton/m2          
                           
  CARGA VIVA AMPLIFCADO:                
    Sobre Carga:  0.6*1.7  = 1.020 ton/m2        
            
WU,C 
V = 1.020 ton/m2          
                           
     WU,TOTAL = WU,CM + WU,CV            
     WU,TOTAL = 1.580 ton/m2              
                           
 3.- DISTRIBUCION DE COEFICIENTES:               
 3.1.- MOMENTOS POSITIVOS                 
    3.1.1.- DEBIDO A CARGA MUERTA               
       B                    
              m = 
A 
= 
4.20 
= 0.933        
     A CASO 01   B 4.50        
                              
                           
       MA(+) = CA(+)*Wu,cm*(A^2)           
       MB(+) = CB(+)*Wu,cm*(B^2)           
                           
  PARA: m = 0.9      PARA: m = 0.95           
  CA(+) = 0.045     CA(-) = 0.040          
  CB(+) = 0.029     CB(-) = 0.033          
                           
  INTERLANDO PARA : m = 0.93                
  CA(+) = 0.042                    
  CB(+) = 0.031                    
                           
  MOMENTOS:                     
     
MA
cm(
+) = 0.042*0.56*(4.2^2)  = 0.415 Ton.m       
     
MBc
m(+
) = 0.0314*0.56*(4.5^2) = 0.356 Ton.m       
                           
    3.1.2.- DEBIDO A CARGA VIVA:                
       B                    
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              m = 
A 
= 
4.20 
= 0.933        
     A CASO 01   B 4.50        
                              
                           
       MA(+) = CA(+)*Wu,cv*(A^2)           
       MB(+) = CB(+)*Wu,cv*(B^2)           
                           
  PARA: m = 0.9      PARA: m = 0.95           
  CA(+) = 0.045     CA(+) = 0.040          
  CB(+) = 0.029     CB(+) = 0.033          
                           
  INTERLANDO PARA : m = 0.93                
  CA(+) = 0.042                    
  CB(+) = 0.031                    
                           
  MOMENTOS:                     
     
MA
cv(+
) = 0.042*1.02*(4.2^2)  = 0.756 Ton.m       
     
MBc
v(+) = 0.0314*1.02*(4.5^2) = 0.649 Ton.m       
                            
  POR LO TANTO:                    
     
MA
u(+) =    
MAcm(+
) +   MAcv(+)             
     
MBu
(+) =    
MBcm(+
) +   MBcv(+)             
                           
     
MA
u(+) = 0.415 + 0.756 = 1.171 Ton.m       
     
MBu
(+) = 0.356 + 0.649 = 1.005 Ton.m       
                           
 3.2.- MOMENTOS NEGATIVOS                 
                           
       B                    
              m = 
A 
= 
4.20 
= 0.933        
     A CASO 02   B 4.50        
                              
                           
       MA(-) = CA(-)*Wu*(A^2)            
       MB(-) = CB(-)*Wu*(B^2)            
                           
  PARA: m = 0.9      PARA: m = 0.95           
  CA(-) = 0.055     CA(-) = 0.050          
  CB(-) = 0.037     CB(-) = 0.041          
                           
  INTERLANDO PARA : m = 0.93                
  CA(-) = 0.052                    
  CB(-) = 0.039                    
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  MOMENTOS:                     
    
MAu(-
) = 0.052*1.58*(4.2^2)  = 1.449 Ton.m        
    
MBu(-
) = 0.0394*1.58*(4.5^2) = 1.261 Ton.m        
                           
 3.2.1 SEGÚN EL ARTICULO 13.7.3.5 DEL RNE:             
   En los bordes discontinuos se considerará un momento negativo igual a  
   un tercio del momento positivo.              
    Por lo tanto los momentos negativos seran:          
    
MAu(-
) =     MAu(+)/ 3   = 0.390 Ton.m        
    
MBu(-
) =     
MBu(+) / 
3   = 0.335 Ton.m        
                           
                           
 4.- CALCULO DEL REFUERZO:                 
  Acero minimo:                    
      
Asmi
n = 0.0018*bw*h               
      
Asmi
n = 0.0018*100*12.5              
      
Asmi
n = 2.250 cm2               
                           
      d =  h - 0.03 = 0.095 m             
 
              
 
    
                  
                  
                  
                           
  Momento (-) Mu(Ton.m a(cm) As(cm2) As(cm2)      
  A 0.390 0.217 1.099 2.250      
  B 0.335 0.186 0.942 2.250      
  Momento (+) Mu(Ton.m a(cm) As(cm2) As(cm2)      
  A 1.171 0.668 3.379 3.379      
  B 1.005 0.570 2.884 2.884      
                           
  Espaciamiento:                    
  Diametro de las varillas                  
  ɸ   =  3/8''                    
  area = 0.71                    
                           
  Numero de varillas(#var)                 
  #var = 
AsL 
= 
2.25 
= 3.17 ≈ 4            
  Asd 0.71            
                           
  Espaciamiento(S), r  = 2.0cm                
𝑎  =   𝑑 − √𝑑2 − 2
𝑀𝑢
∅0.85𝑓𝑐 ∗ 𝑏𝑤
 
𝐴𝑠  =   
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝑓𝑦 ∗ (𝑑 −
𝑎
2)
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  S = 
B  
= 
(100) 
= 33.3 ≈ 32.5 cm        
  #var -1 4 - 1        
                           
  
S < 2 * h                     
  
S < 0.25 m                    
  Por lo tanto tomamos                  
         S = 0.33 m              
                           
         ɸ 3/8'' @ 0.325             
                           
 4.- CALCULO DEL REFUERZO:                 
  Analizando a una distancia "d" de la cara del muro o viga.       
                           
                           
  Para:   Area 1                     
 A = 4.20 m                     
 WU = 1.580 Ton/m2                   
 d = 0.095 m                     
 Vu 
= 
( 
A+(A-2d) 
)* d *Wu                
  2    ɸ = 0.85         
 Vc = 0.53*(f'c^0.5)*bo*d                 
                           
 REEMPLAZADO:                     
   Vc = 27.14 Ton                  
   Vu = 0.616 Ton                  
                           
 SE DEBE CUMPLIR:                     
          Vu ≤ ɸ*Vc              
         0.616 ≤ 27.14 ton …..ok       
                           
  Para:   Area 2                     
 B = 4.50 m                     
 WU = 1.580 Ton/m2                   
 d = 0.095 m                     
 
Vu 
= 
( 
B+(B-2d) 
)* d *Wu                
  2                
 Vc = 0.53*(f'c^0.5)*bo*d                 
                           
 REEMPLAZADO:                     
   Vc = 29.17 Ton                  
   Vu = 0.661 Ton                  
                           
 SE DEBE CUMPLIR:                     
          Vu ≤ ɸ*Vc              
         0.661 ≤ 29.17 ton …..ok       
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4.2.5 DISEÑO DE MUROS DE CONCRETO ARMADO 
   
 4.2.5.1 Parámetros: 
 Esbeltez: Relación entre la altura total y la longitud de la placa, si es mayor a la unidad 
se trata de un muro esbelto. 
h = 2.60 m, hm = 8.60 m 
L = 1.50 m 
hm/L = 5.7333. Por tanto, se trata de un muro esbelto. 
Área axial bruta: Ancho de la placa por su longitud 
t = 25 cm, L = 150 cm 
A = 3750 cm2 
 Momento de inercia de la sección bruta: I = t x L3 / 12 
t = 25 cm 
L = 150 cm 
I = 7´031,250.00 cm4 
 Resistencia nominal de concreto: f’c = 250 kg/cm2,  
 Resistencia nominal del acero: fy = 4200 kg/cm2 
 
 Fuerzas internas ultimas en el primer piso obtenidas del diseño para sismo moderado 
(en el modelamiento se añadieron los combos para diseño ultimo): 
Pu=64.95 Tn 
Vu = 25.22 Tn 
Mu = 53.87 Tn.m 
 
4.2.5.2 PROCEDIMIENTO DE DISEÑO 
De acuerdo con el Artículo 9.2 de la norma, se empleará la combinación de cargas 
1.4PD + 1.7PL para obtener la resistencia requerida, donde PD y PL son las cargas 
acumuladas obtenidas de la tabla de resumen de metrados: 
PD = 29.87 Tn 
PL = 9.47 Tn 
PU = 1.4PD + 1.7PL = 57.92 Tn 
 
Según el Artículo 14.5.2 se debe cumplir la siguiente expresión:  
Pu ≤ φ Pn = 0.55 φ f'c A [1-(kh/32t) ^ 2], donde φ = 0.70 es el factor de reducción 
de resistencia por compresión pura, y k = 1.00 es el coeficiente para muros de 
albañileria sin restricción a la rotación en sus extremos, por lo tanto: 
φ Pn = 322.814 Tn, por lo que se cumple que Pu ≤ φ Pn 
 
4.2.5.3 Verificación de la necesidad de confinamiento en los bordes 
Tomando como referencia el “Estudio experimental de los Criterios del ACI 
empleados para confinar los bordes de los muros de albañileria de concreto armado” 
del Ing. San Bartolomé, se verificará que la expresión correspondiente a la 
flexocompresión máxima: 
 σ = P/A + My/I, donde y = 0.50L, sea menor a 0.20 f’c para evitar el confinamiento: 
σ = 125.17 kg/cm2 
σ = 125.17 / 250 = 0.50f’c, > 0.20 f’c 
 Por lo tanto, se necesita confinamiento en los bordes. 
 
4.2.5.4 Momento Flector de Agrietamiento por Flexión (MCR) 
De acuerdo con el Artículo 10.5.1 de la NTE E.060, el momento flector de 
agrietamiento se obtiene por: MCR*y/I - P/A = 2√f'c, entonces MCR = (2√f'c + P/A) 
*I/y. La sección debe soportar un momento flector por lo menos igual a M = 1.2 
MCR. Se trabajará con el mayor de Mu o M para el diseño del refuerzo vertical: 
MCR = 34.025 x 105 kg.cm =44.12 Tn.m 
M = 1.2MCR = 52.94 tn.m 
Mu = 53.87 Tn.m 
Por lo tanto, se empleará el mayor, es decir Mu = 53.87 Tn.m 
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4.2.5.5 Determinación del Refuerzo Vertical y Momento Flector Nominal (Mn) 
De acuerdo a la norma, Pu/A = 17.32 kg/cm2 = 6.93% f’c, por lo que al ser menor 
que el 10% de f’c se utilizará φ = 0.8 en la siguiente expresión para calcular el área 
de acero vertical: As fy D + 1/2 Pu L ≥ Mu/φ, donde D=0.80L, además Pu = 64.85 
Tn y Mu = 53.87 Tn.m (combinación crítica de carga vertical mínima), con la cual 
operando se despeja: 
As ≥ 3.69 cm2 
 
Por tanto, se decide utilizar 4Ø1/2 en los extremos que corresponden a un área de 
acero colocado de 5.08cm2. Así mismo se empleará Ø1/2@15 cm en el interior, 
cumpliendo con los siguientes artículos de la NTE. 060: 
 
Artículo 14.3.1: Cuantía mínima horizontal: Se define lo siguiente Vu ≤ ØVn 
       
    Donde Vn≤ 2.60*(f´c)’0.5 *(t*d) =89.41 Tn………. ØVn= Tn 
                   Vu=25.22 Tn (según los resultados del modelamiento) 
Vu ≤ ØVn es cumplido satisfactoriamente no siendo necesario el reforzamiento 
horizontal 
 
 Cuantía mínima vertical = 0.0033 
Artículo 14.3.3: Espaciamiento del refuerzo vertical y horizontal menor a 3t ó 40 cm. 
Artículo 14.4.4: Refuerzo vertical no requiere estribos si la cuantía es menor a 0.010, 
nosotros tenemos una cuantía vertical total de 0.011, por lo tanto, se usarán estribos 
de ¼” espaciados cada 0.20 m. 
 
Con estos parámetros procedemos a desarrollar el diagrama de interacción de la placa: 
Se muestra a continuación la distribución de placas en planta de nuestra edificación: 
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a) Diseñaremos con el software la placa ubicada en la parte delantera de nuestra 
edificación que mide 1.50m de largo y 0.25m de espesor. A continuación, se muestra 
los datos de diseño de dicha placa y la cuantía que cumple para el diseño por cortante 
y momento flector. 
 
 
La distribución de acero de refuerzo es la siguiente: 
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b) Diseñaremos la placa en forma de U, ubicada en la caja de escalera 
 
El diseño de las columnas será efectuado con el software Etabs para todos los combos de 
diseño según la NTP E060 Diseño de Concreto Armado. La cuantía será de 6 barras de 
5/8” en todas las columnas principales y en las 04 columnas esquineras serán 4 barras de 
3/4” + 2 barras de 5/8”: 
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El diseño por cortante también se efectúa y se muestra a continuación: 
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Según el grafico nos da un resultado de 0.025. Si usamos estribos de 3/8”, entonces 
seria: 
 
e = (2*0.71) / (0.025/100) =0.56m……. esto nos da un espaciamiento de 56cm, nosotros 
usaremos para todas nuestras columnas 1@0.05, 4@0.10, 2@0.15, r@0.25. 
 
 
 
4.2.6 DISEÑO DE CIMENTACIÓN 
Para el diseño de la cimentación se utilizará el programa SAFE, que nos permite dimensionar 
nuestras cimentaciones, en este caso serán zapatas aisladas y combinadas, según la ubicación de 
nuestras columnas y placas.  
 
Además, se utilizarán vigas de cimentación para garantizar un comportamiento monolítico, y 
que, en caso de asentamientos diferenciales en un determinado punto, estos no sean muy altos, 
garantizando así la disminución de estos asentamientos al mínimo. 
Las cimentaciones se diseñaron teniendo en cuenta las cargas de servicio que se aplican en la 
base, que vienen a ser la sumatorias de cargas muertas y vivas al 100%.  
 
Del programa ETABS exportamos el modelo al SAFE, para poder así efectuar el trabajo de 
dimensionamiento teniendo en cuenta que nuestra capacidad de soporte del suelo debe ser menor 
a 0.9 kg/cm2, que es la que nos resulta en nuestro estudio de suelos a una profundidad de 1.60m. 
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Se puede observar que nuestros sistemas de cimentación 
a usar serán de zapatas aisladas y una zapata combinada 
en la zona de la escalera, la capacidad portante del suelo 
del proyecto es de 0.9 kg/cm2. 
 
Las zapatas serán de un concreto de f´c=210kg/cm2, con 
un peralte de 0.50m estas llevarán una cuantía de 
refuerzo según los esfuerzos que resistan, esto se 
detallara en los planos finales 
 
Por último, se tiene que el coeficiente de balasto para 
una resistencia del suelo de 0.9 kg/cm2 es de 2.02 
kg/cm3 
 
Luego de ingresados los datos se procede a correr el 
programa, luego nos vamos a comprobar los esfuerzos 
que resisten el suelo y en caso de que sean excedidos, se 
redimensionaran nuestras zapatas. 
 
A continuación, se muestra el diagrama de presiones del 
suelo creado por el SAFE para nuestra configuración de 
cargas y momentos de nuestro edificio de albañilería. 
 
 
 
 
 
 
Como vemos hay algunos puntos que exceden a 
nuestra resistencia de terreno, por lo cual se 
procederá a mejorar el suelo para así poder lograr 
un comportamiento dentro del rango que 
proponemos, optaremos por utilizar una capa de 
concreto de 0.25 m por debajo de nuestras 
cimentaciones. 
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TABLE:  Soil Pressures - Summary   
Panel OutputCase CaseType MaxPress MinPress 
PUNTO NOMENC CM+CV kgf/cm2 kgf/cm2 
1 CMCV Combination -0.631 -0.797 
2 CMCV Combination -0.215 -0.668 
3 CMCV Combination -0.157 -0.517 
4 CMCV Combination -0.216 -0.511 
5 CMCV Combination -0.218 -0.521 
6 CMCV Combination 0.107 -1.323 
8 CMCV Combination -0.522 -0.734 
9 CMCV Combination -0.713 -0.869 
10 CMCV Combination -0.225 -0.464 
11 CMCV Combination -0.463 -0.511 
15 CMCV Combination -0.471 -0.713 
16 CMCV Combination -0.292 -0.847 
17 CMCV Combination -0.399 -0.765 
18 CMCV Combination -0.464 -0.515 
19 CMCV Combination -0.48 -0.495 
20 CMCV Combination -0.487 -0.938 
21 CMCV Combination -0.822 -1.143 
22 CMCV Combination -0.428 -0.662 
23 CMCV Combination -0.369 -0.796 
24 CMCV Combination -0.584 -0.893 
26 CMCV Combination -0.475 -0.487 
27 CMCV Combination -0.424 -0.822 
28 CMCV Combination -0.675 -1.025 
29 CMCV Combination -0.399 -0.62 
30 CMCV Combination -0.497 -0.794 
31 CMCV Combination -0.225 -0.975 
32 CMCV Combination -0.468 -0.517 
36 CMCV Combination -0.51 -0.606 
37 CMCV Combination -0.309 -0.87 
38 CMCV Combination -0.227 -1.052 
39 CMCV Combination -0.231 -0.519 
40 CMCV Combination -0.176 -0.848 
41 CMCV Combination 0.163 -1.309 
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CAPITULO V 
5 ESTUDIO DE CUBICACIONES PARA CADA EDIFICIO 
5.1 Introducción 
En este capítulo se realiza el análisis de costos de obra para los dos edificios en estudio, el de 
Albañileria y el edificio de concreto armado. Las partidas de obra que se miden son volumen de 
concreto, cantidad total de fierro, área de encofrado y superficie de edificio.  
 
Posteriormente, con estos valores se determinan distintos parámetros de comparación que permitirán 
establecer qué tipo de estructuración resulta más económica. 
 
5.2 Consideraciones generales 
A fin de simplificar los cálculos, se tomaron en cuenta las siguientes consideraciones al momento de 
obtener las partidas de obra| : 
• El volumen de concreto y la cantidad de fierro se miden sin considerar pérdidas. 
• En el caso de vigas se considera por concepto de empalmes un porcentaje adicional de 5% sobre la 
cantidad total de fierro longitudinal. 
• En el caso de columnas se considera por concepto de empalmes un porcentaje adicional de 8% sobre 
la cantidad total de fierro longitudinal. 
 
• Los resultados de Este capítulo no incluyen las cimentaciones de los edificios. 
 
5.3 Metrados en edificio de Albañileria 
Los resultados obtenidos para el edificio de Albañileria se muestran a continuación. 
 
5.3.1 Volumen de Concreto 
En la gráfica se presenta el volumen total de concreto para todo el edificio, por tipo de elemento. 
Este mismo resultado se muestra gráficamente en la Figura a continuación: 
 
 
Luego de analizar la Figura se desprende que prácticamente un 48.42 % del volumen total de concreto 
corresponde a las losas. Las vigas colaboran con una buena parte del concreto, y las columnas de 
confinamiento participan sólo con un 22% del total. 
 
 
20.31; 22%
25.40; 
27%
48.42; 
51%
CONCRETO
COLUMNAS VIGAS LOSA
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5.3.2 Cantidad de fierro 
En la gráfica se presenta la cantidad de fierro total en el edificio, por tipo de elemento. Este 
resultado se muestra gráficamente en la Figura a continuación: 
 
 
 
 
5.3.3 Área de Encofrado 
En la gráfica se presenta el área total de encofrado para todo el edificio, por tipo de elemento. Este 
mismo resultado se muestra gráficamente en la Figura  
 
 
 
5.3.4 Muros de Albañileria KK 23x13x9 
En la gráfica se presenta el área total de muros de soga y de cabeza, El resultado se muestra 
gráficamente en la Figura  
 
 
31%
3,088.62
33%
3,192.70
3,534.11
36%
ACERO
COLUMNAS VIGAS LOSA
201.59
27%
18%
134.97
55%
402.39
ENCOFRADO
COLUMNAS VIGAS LOSA
64%
344.26
36%
190.62
MUROS
SOGA CABEZA
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5.3.5 Superficie del edificio 
En la Tabla se presenta el área total de muros de soga y de cabeza, El resultado se muestra 
gráficamente en la Figura  
 
  Area (m2) 
1er Nivel 135.07 
2do Nivel 130.00 
3er Nivel 130.00 
Total 395.07 
 
 
5.3.6 Cuantías 
 En esta sección se calculan las cuantías que posteriormente servirán para comparar este edificio 
con el desarrollado anteriormente 
 
Parámetro kg de fierro/ m3 de concreto- Edificio de Albañileria 
 ACERO CONCRETO Kg/m3 
COLUMNAS 3,088.62 20.31 152.04 
VIGAS 3,192.70 25.40 125.70 
LOSA 3,534.11 48.42 72.99 
 
Parámetro kg de fierro/ m2 de edificio- Edificio de Albañileria 
Fierro Total 9,815.43 
Area total edificio 395.07 
Kg/m2 24.84 
 
Parámetro m3 de concreto/ m2 de edificio- Edificio de Albañileria 
Concreto (m3) 94.13 
Area total edificio (m2) 395.07 
Kg/m2 0.24 
 
Parametro m2 de encofrado/ m3 de concreto- Edificio de Albañileria 
Encofrado (m2) 738.94 
Concreto (m3) 94.13 
M2/m3 7.85 
 
Parametro m2 de encofrado/ m2 de superfici de edificio- Edificio de Albañileria 
Encofrado (m2) 738.94 
Area total edificio (m2) 395.07 
Kg/m2 1.87 
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5.4 Metrados en Edificio de Concreto 
Los resultados obtenidos para el edificio de concreto armado se muestran a continuación. 
 
5.4.1 Volumen de concreto 
En la gráfica se presenta el volumen total de concreto para todo el edificio, por tipo de elemento. 
Este mismo resultado se muestra gráficamente en la Figura a continuación: 
 
 
  Del análisis de la figura se deduce que el 33% del concreto es de la losa maciza. Columnas 
y muros contribuyen con el 36% y las vigas con el 31% del concreto. 
 
5.4.2 Cantidad de fierro 
En la Tabla se presenta la cantidad de fierro total en el edificio, por tipo de elemento. Este 
resultado se muestra gráficamente en la Figura a continuación: 
 
 
 
 
 
5.4.3 Área de encofrado 
En la gráfica se presenta el área total de encofrado para todo el edificio, por tipo de elemento. Este 
mismo resultado se muestra gráficamente en la Figura a continuación: 
8%
10.20
28%
36.36
31%
39.59
33%
41.98
CONCRETO f´c=250 kg/cm2
COLUMNAS PLACAS VIGAS LOSA
15%
1,708.78
26%
3,046.73
33%
3,852.63
26%
3,067.33
ACERO DE REFUERZO f´y=4200 kg/cm2
COLUMNAS PLACAS VIGAS LOSA
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5.4.4 Superficie de edificio 
A continuación, se muestra en la Tabla la superficie de cada piso, y la superficie total que alcanza 
el edificio. 
  Area (m2) 
1er Nivel 116.57 
2do Nivel 112.47 
3er Nivel 112.47 
Total 341.51 
 
5.4.5 Cuantías 
 En esta sección se calculan las cuantías que posteriormente servirán para comparar este edificio 
con el desarrollado anteriormente 
Parámetro kg de fierro/ m3 de concreto- Edificio de Concreto Armado 
 ACERO CONCRETO Kg/m3 
COLUMNAS 1,708.78 10.20 167.48 
PLACAS 3,046.73 36.36 83.80 
VIGAS 3,852.63 39.59 97.31 
LOSA 3,067.33 41.98 73.07 
 
Parámetro kg de fierro/ m2 de superficie - Edificio de Concreto Armado 
Fierro (kg) 11,675.46 
Superficie total (m2) 341.51 
kg fierro/ superficie (m2) 34.19 
Parámetro m3 de concreto/ m2 de superficie - Edificio de Concreto Armado 
Concreto (m3) 128.13 
Area total edificio (m2) 341.51 
Kg/m2 0.38 
Parámetro m2 de encofrado/ m3 de concreto - Edificio de Concreto Armado 
Encofrado (m2) 1,030.62 
Concreto (m2) 128.95 
Kg/m2 7.99 
Parámetro m2 de encofrado/ m2 de superficie total - Edificio de Concreto Armado 
Encofrado (m2) 1,030.62 
Area total edificio (m2) 341.51 
Kg/m2 3.02 
 
14%
140.76
31%
321.29
23%
232.76
335.81
32%
ENCOFRADO Y DESENCOFRADO
COLUMNAS PLACAS VIGAS LOSA
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5.5 Conclusiones y Comentarios 
En este capítulo se obtuvieron parámetros de cubicación comparativos entre el edificio estructurado 
con muros de albañileria de Albañileria y el edificio estructurado con concreto armado 
Se observa que el edificio de muros de albañileria tiene una cuantía de kg de fierro/m3 de 104.27 
kg/m3, en tanto el edificio de concreto tiene una cuantía de 91.12 kg/m3 (la cuantía del edificio de 
concreto armado es un 87.38% de la cuantía del edificio de albañileria).  
 
Esto se debe a que, por una parte, el edificio de albañileria tiene un volumen de concreto algo menor, 
pero, cuenta con una cantidad elevada de acero de refuerzo. En el edificio de concreto las vigas tienen 
una mayor cantidad de fierro porque forman parte de los pórticos rígidos que deben controlar esfuerzos 
y deformaciones.  
 
En cuanto a la cuantía de losas, la del edificio de concreto resulta ser muy similares debido a que los 
paños de losa son de un tamaño aproximadamente similar que los paños en el edificio de muros de 
Albañileria. 
 
En cuanto al parámetro de kg de fierro/m2 de edificio, éste también es mayor para el edificio de 
concreto, ya que la cantidad de fierro en este edificio es mucho mayor, y también la superficie total 
del edificio es un poco menor a la del edificio de muros de albañileria. 
 
De estos resultados anteriores de deduce que un edificio de concreto conlleva un mayor volumen de 
materiales (concreto y fierro) que un edificio de muros de albañileria.  
 
Respecto a la cantidad de encofrado utilizado, ésta resulta ser mayor para el edificio de muros de 
concreto armado, ya que en el edificio de albañileria cuenta con una cantidad elevada de muros 
portantes tantos de soga y de cabeza de ladrillo KK. Así, los parámetros de m2 de encofrado/m3 de 
concreto es mayor en el edificio de albañileria, ya que posee una cantidad muy baja de concreto y 
elevada de muros de albañileria. 
 
 
CAPITULO VI 
6 Presupuestos en edificaciones 
6.1.- Análisis de costos de obra. 
En primer lugar, se definen los valores monetarios de las partidas de obra, los cuales se muestran en 
la siguiente tabla. Estos corresponden a valores consultados a constructoras con fecha mayo-julio de 
2018, por lo que pueden variar. 
 
Valores monetarios de partidas de obra 
Descripción Precio sin IGV 
m3 Concreto f´c=210 Kg/cm2 S/381.22 
m3 Concreto f´c=250 Kg/cm2 S/422.24 
m2 Encofrado y Desencofrado S/57.38 
kg Acero de refuerzo S/3.93 
Muros de albañileria de Cabeza S/125.42 
Muros de albañileria de Soga S/78.14 
 
 
Considerando estos precios y metrados de ambas edificaciones se obtienen los siguientes costos de 
obra para las dos edificaciones: 
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  Metrados Metrados 
  Est. Albañileria Est. C° A° Est. Albañileria Est. C° A° 
Acero de Refuerzo (kg) 9,815.43 11,675.46 38,574.64 45,884.56 
Concreto f´c=210 kg/cm2 94.13 ---- 35,884.24   
Concreto f´c=250 kg/cm2 ---- 128.13  54,101.61 
Encofrado y desencofrado 738.94 1,030.62 42,400.58 59,136.98 
Muros Cabeza 190.62 ---- 23,907.56   
Muros Soga 344.26 ---- 26,900.48   
  Valor Concreto S/. S/35,884.24 S/54,101.61 
  Valor Encofrado S/. S/42,400.58 S/59,136.98 
  Valor Acero S/. S/38,574.64 S/45,884.56 
  Valor Muros Albañ S/50,808.04   
  Valor Total S/. S/167,667.50 S/159,123.15 
 
Costos de obra gruesa para las dos estructuraciones 
De esta tabla se desprende que la cantidad de fierro total en el edificio de muros de albañileria 
corresponde a un 84.07% de la cantidad de fierro del edificio de concreto armado. Tanto para la 
cantidad de concreto total como para la cantidad de encofrado total, el edificio de muros de 
albañileria corresponde, en un 73.46% y en un 71.70% respectivamente con respecto al de concreto 
armado.  
 
También se tiene que el area construida del edificio de albañileria es de 135.07m2 y en el edificio 
de concreto armado es de 116.57m2, siendo el area del edificio de concreto armado el 86.30% del 
edificio de concreto armado. 
 
La parte por resaltar es que el edificio de albañileria posee muros estructurales de albañileria, de 
soga como de cabeza; mientras que el edificio de concreto armado carece de este tipo de muros, 
aunque en los planos de arquitectura aparecen tabiques, pero no se toman en cuenta por no tener 
un comportamiento estructural muy sustancial en este edificio y tener rigidez despreciable; para 
este tipo de muros se usaran ladrillos pandereta que son de un peso mucho menor. 
 
Al hacer la sumatoria de costos de partidas estructurales de ambas edificaciones se concluye que 
el edificio de Concreto Armado es el 94.53% del costo del edificio de Albañileria, esto se debe a 
la diferencia de area techada que es menor en el edificio de concreto con respecto al de albañileria 
en aproximadamente 53.56 m2. 
 
 
 
 
 
Entonces ahora calculamos el costo por m2 en el edificio de albañileria y lo multiplicamos por el 
area techada total del edificio de concreto armado para tener precios de edificaciones para áreas 
techadas totales iguales en ambos edificios: 
 
Calculando el precio por m2 (edificio de albañileria)= S/. 424.399 / m2 
Calculando el precio de 341.51 m2 de area techada para edificio de albañileria. 
 C°A° Area (m2) 
1er Nivel 116.57 
2do Nivel 112.47 
3er Nivel 112.47 
Total 341.51 
 Albañileria Area (m2) 
1er Nivel 135.07 
2do Nivel 130.00 
3er Nivel 130.00 
Total 395.07 
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 Precio Nuevo= S/. 424.399/m2 * 341.51m2= S/. 144,936.50 
 
 
Entonces tenemos los precios totales finales para áreas techadas iguales en edificio de Albañileria 
y de Concreto Armado: 
 C°A° Albañileria 
S/. 159,123.15 S/. 144,936.50 
 
Finalmente concluimos que el precio del edificio de albañileria es el  91.08% del precio del edificio 
de concreto armado. 
 
6.2 Conclusiones y Comentarios 
 
En este capítulo se compararon las dos estructuraciones, el edificio de muros de albañileria de 
Albañileria y el edificio de concreto armado, en cuanto a su desempeño frente a la acción sísmica 
y a los costos de obra gruesa. De acuerdo con lo estudiado, se concluyó que el edificio estructurado 
en base a muros de albañileria presenta ventajas sobre el edificio estructurado en base a concreto 
de concreto armado, sobretodo en el ámbito de vulnerabilidad sísmica, siendo este más rígido en 
ambas direcciones de diseño comparado con el edificio de concreto armado. 
 
En el ámbito de los costos, el edificio de muros de albañileria tiene un precio muy cercano al 
edificio de concreto armado (91% aproximadamente), siendo ambos convenientes en cuestión de 
costos. 
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CAPÍTULO VII 
7 CONCLUSIONES Y COMENTARIOS 
 
El objetivo principal de este trabajo de título es comparar en cuanto a vulnerabilidad sísmica y costos de 
obra gruesa edificios estructurados con muros de Albañileria y otro de Concreto Armado Tipo Dual. 
 
 Para esto, se analizan dos edificios que presentan áreas de terreno iguales y áreas techadas totales que 
difieren en 53.56m2 a favor del edificio de albañileria.  
 
Adicionalmente, se establece una comparación donde se comparan resultados obtenidos del análisis 
sísmico. 
 
 El análisis de los edificios se realiza con el programa computacional Etabs versión 8.4.8, para el edificio 
de concreto armado se utilizó un espectro de respuesta teniendo en cuenta los parámetros dados por la 
norma E030 de diseño sismoresistente, y para el edificio de Albañileria se utilizó un análisis estático para 
así encontrar el cortante basal de ambas estructuras. 
 
Las plantas libres de los edificios de muros de albañileria son en promedio de un 88% mientras que en los 
edificios de concreto alcanzan en promedio un 95%, lo que hace que los edificios de concreto armado sean 
más eficientes que los edificios de muros de albañileria en cuanto a área útil.  
 
Los resultados del análisis sísmico realizado a los edificios establecen que en los edificios de muros de 
albañileria de Albañileria, el primer período corresponde al traslacional en sentido X-X, en tanto, en los 
edificios de concreto armado predomina el modo traslacional en Y-Y. 
 
Por otra parte, los edificios de concreto armado presentan períodos más altos que los de los edificios de 
muros de albañileria, lo que se debe a que la estructuración de concreto es menos rígida que la de muros de 
albañileria. El hecho de que la estructuración de concreto sea más flexible se visualiza también en las 
deformaciones que presenta; las deformaciones del edificio de muros de albañileria son aproximadamente 
un 88.44% y un 13.73% de las deformaciones del edificio de concreto, en la dirección X e Y 
respectivamente. 
 
Además, en ambos tipos de edificios las deformaciones son menores en la dirección Y alcanzando un 
19.91% de las deformaciones en X en los edificios de muros de albañileria, mientras que en el edificio de 
concreto armado la deformación X-X es un 77.96% de la deformación Y-Y. 
 
Los edificios en estudio están controlados por corte basal mínimo, que corresponde en este caso al 5% del 
peso sísmico del edificio; esto hace que tanto los cortes y los momentos por piso sean mayores en los 
edificios de muros de albañileria, que tienen mayor peso sísmico que los edificios de concreto. 
 
Por otra parte, las cuantías obtenidas para las partidas de obra gruesa indican que la principal diferencia 
entre ambas estructuras está en la cantidad de fierro, así por ejemplo el acero del edificio de albañileria es 
un 83.01% del acero del edificio de concreto, también; la cantidad de concreto del edificio de albañileria 
es un 70.19% del concreto del edificio de concreto armado; la cantidad de encofrado del edificio de 
albañileria es un 71.70% del encofrado del edificio de concreto. 
 
Con respecto a muros estructurales de albañileria, el edificio de concreto no posee muros de corte de 
albañileria. Dicho esto, finalmente, el costo total del edificio de muros de albañileria resulta ser 91.44% del 
costo total del edificio de concreto.  
 
Con todo lo dicho anteriormente, se deduce que la estructuración de muros de albañileria es más 
conveniente que la estructuración de concreto, en el ámbito de desempeño frente a un sismo porque presenta 
menor vulnerabilidad y beneficio económico. 
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RESUMEN DE METRADOS 
    
Item Descripción Und. Metrado 
  CONCRETO ARMADO     
  COLUMNAS     
  CONCRETO EN COLUMNAS f'c=250 kg/cm2 m3 10.20 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO COLUMNAS m2 140.76 
     ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA COLUMNAS kg 1,708.78 
  PLACAS     
  CONCRETO EN PLACAS f'c=250 kg/cm2 m3 36.36 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO PLACAS m2 321.29 
     ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA PLACAS kg 3,046.73 
  VIGAS     
  CONCRETO EN VIGAS f'c=250 kg/cm2 m3 39.59 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO VIGAS m2 232.76 
  ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA VIGAS kg 3,852.63 
  LOSAS MACIZAS     
     CONCRETO EN LOSAS MACIZAS f'c=250 kg/cm2 m3 41.98 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO LOSAS MACIZAS SEGUNDO NIVEL m2 335.81 
  ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA LOSA MACIZA kg 3,061.33 
     
      
  ALBAÑILERIA     
  COLUMNAS     
  CONCRETO EN COLUMNAS f'c=210 kg/cm2 m3 20.31 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO COLUMNAS m2 201.59 
     ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA COLUMNAS kg 3,088.62 
  VIGAS     
  CONCRETO EN VIGAS f'c=210 kg/cm2 m3 25.40 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO VIGAS m2 134.97 
  ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA VIGAS kg 3,192.70 
  LOSAS MACIZAS     
     CONCRETO EN LOSAS MACIZAS f'c=210 kg/cm2 m3 48.42 
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO LOSAS MACIZAS SEGUNDO NIVEL m2 402.39 
  ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 GRADO 60 PARA LOSA MACIZA kg 3,534.11 
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PLANILLA DE METRADOS 
Item   Cant. 
Largo 
(m) 
Ancho 
(m) 
Altura 
(m) 
Area 
(m2) 
Volumen 
(m3) 
Sub 
Total 
Und. Metrado 
EDIFICIO DE CONCRETO ARMADO          
01.00.00                     
  COLUMNA                   
  
CONCRETO EN COLUMNAS f'c=250 
kg/cm2                 10.20 
  DESCRIPCION                   
  EJE F (4 COL) 4 0.3 0.3 8.9   3.204 3.20     
  EJE E (2 COL) 2 0.3 0.3 8.9   1.602 1.60     
  EJE D (3 COL) 3 0.3 0.3 8.9   2.403 2.40     
  EJE C (2 COL) 2 0.3 0.3 8.9   1.602 1.60     
  EJE B (1 COL) 1 0.3 0.3 8.9   0.801 0.80     
  EJE A (5COL) 5 0.15 0.25 3.15   0.59063 0.59     
                      
  
ENCOFRADO Y DESENCOFRADO 
COLUMNAS                 140.76 
  DESCRIPCION                   
  EJE F (4 COL) 4 1.2   8.9   42.72 42.72     
  EJE E (2 COL) 2 1.2   8.9   21.36 21.36     
  EJE D (3 COL) 3 1.2   8.9   32.04 32.04     
  EJE C (2 COL) 2 1.2   8.9   21.36 21.36     
  EJE B (1 COL) 1 1.2   8.9   10.68 10.68     
  EJE A (5COL) 5 0.8   3.15   12.6 12.60     
                      
  
ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA COLUMNAS                 1,708.78 
                      
02.00.00                     
  PLACAS                   
  
CONCRETO EN PLACAS f'c=250 
kg/cm2                 36.36 
  DESCRIPCION                   
  EJE G-G Y EJE B-B (2 C1 Y 1  P1) 2 2 0.3025 8.9   10.769 10.77     
    1 1.5 0.25 8.9   3.3375 3.34     
  ENTRE EJE E Y EJE F ( PU) 1 1 1.75 8.9   15.575 15.58     
  EJE C (P2) 1 3 0.25 8.9   6.675 6.68     
                      
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO PLACAS                 321.29 
  DESCRIPCION                   
  EJE G-G Y EJE B-B (2 C1 Y 1  P1) 2 2 2.9 8.9   103.24 103.24     
    1 1 3.5 8.9   31.15 31.15     
  ENTRE EJE E Y EJE F ( PU) 1 1 14.5 8.9   129.05 129.05     
  EJE C (P2) 1 1 6.5 8.9   57.85 57.85     
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ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA PLACAS                 3,046.73 
                      
03.00.00                     
  VIGAS                   
  CONCRETO EN VIGAS f'c=250 kg/cm2                 39.59 
  DESCRIPCION                   
  EJE G-G, VP1 30X60 3 6.70 0.30 0.60   3.62 3.62     
  EJE F-F, VP130X60 3 7.00 0.30 0.60   3.78 3.78     
  EJE E-E, VP130X61 3 5.60 0.30 0.60   3.02 3.02     
  EJE D-D, VP130X62 3 7.30 0.30 0.60   3.94 3.94     
  EJE C-C, VP130X63 3 5.10 0.30 0.60   2.75 2.75     
  EJE B-B, VP130X64 3 7.30 0.30 0.60   3.94 3.94     
  EJE A-A, VP130X65 1 7.66 0.15 0.25   0.29 0.29     
  ENTRE EJE 5-5 ENTRE EJE 1-1                   
  VS1 (0.25X0.30) 6 6.80 0.25 0.30   3.06 3.06     
  VS1 (0.25X0.30) 6 8.78 0.30 0.30   4.74 4.74     
  VS2 (0.15X0.25) 2 3.48 0.15 0.25   0.26 0.26     
  EJE 3-3 ENTRE EJE B YD                   
  VP01 (0.30X0.60) 3 7.40 0.30 0.60   4.00 4.00     
  EJE 3-3 ENTRE EJE D Y E                   
  VP01 (0.30X0.60) 1 2.05 0.30 0.60   0.37 0.37     
  VS2 (0.15X0.25) 4 2.05 0.25 0.40   0.82 0.82     
  ENTRE EJE E Y F 6 0.95 0.25 0.40   0.57 0.57     
  ENTRE EJE F Y G 6 4.10 0.30 0.60   4.43 4.43     
                      
  ENCOFRADO Y DESENCOFRADO VIGAS               m2 232.76 
  DESCRIPCION                   
  EJE G-G, VP1 30X60 3 6.70 1.30     26.13 26.13     
  EJE F-F, VP130X60 3 7.00 1.10     23.10 23.10     
  EJE E-E, VP130X61 3 5.60 1.10     18.48 18.48     
  EJE D-D, VP130X62 3 7.30 1.10     24.09 24.09     
  EJE C-C, VP130X63 3 5.10 1.10     16.83 16.83     
  EJE B-B, VP130X64 3 7.30 1.10     24.09 24.09     
  EJE A-A, VP130X65 1 7.66 0.50     3.83 3.83     
  ENTRE EJE 5-5 ENTRE EJE 1-1                   
  VS1 (0.25X0.30) 3 6.80 0.65     13.26 13.26     
  VS1 (0.25X0.30) 3 8.78 0.70     18.44 18.44     
  VS2 (0.15X0.25) 1 3.48 0.50     1.74 1.74     
  EJE 3-3 ENTRE EJE B YD                   
  VP01 (0.30X0.60) 3 7.40 1.10     24.42 24.42     
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  EJE 3-3 ENTRE EJE D Y E                   
  VP01 (0.30X0.60) 1 2.05 1.10     2.26 2.26     
  VS2 (0.15X0.25) 4 2.05 0.65     5.33 5.33     
  ENTRE EJE E Y F 6 0.95 0.65     3.71 3.71     
  ENTRE EJE F Y G 6 4.10 1.10     27.06 27.06     
                      
  
ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA VIGAS               kg 3,852.63 
                      
04.00.00 LOSAS MACIZAS                   
  
CONCRETO EN LOSAS MACIZAS  f'c=210 
kg/cm2               m3 41.98 
  LOSA ADICIONAL EN SEMISOTANO                   
  1ER NIVEL, LOSA e=5cms 
      
1.00  
 
114.67  
      
0.125    14.33   14.33     
  2do y 3erNIVEL, LOSA e=5cms 
      
2.00  
 
110.57  
      
0.125    27.64   27.64     
                      
  
 ENCOFRADO Y DESENCOFRADO LOSAS 
MACIZAS SEGUNDO NIVEL               m2 335.81 
  LOSA ADICIONAL EN SEMISOTANO                   
  1ER NIVEL, LOSA e=5cms 
      
1.00  
 
114.67          114.67     
  2do y 3erNIVEL, LOSA e=5cms 
      
2.00  
 
110.57          221.14     
                      
  
ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA LOSA MACIZA               kg 3,067.33 
                      
            
                      
Item   Cant. 
Largo 
(m) 
Ancho 
(m) 
Altura 
(m) 
Area 
(m2) 
Volumen 
(m3) 
Sub 
Total 
Und. Metrado 
EDIFICIO DE ALBAÑILERIA          
01.00.00                     
  COLUMNA                   
  
CONCRETO EN COLUMNAS f'c=250 
kg/cm2                 20.31 
  DESCRIPCION                   
  EJE A-A Y EJE B-B                   
  2C4 4 0.25 0.25 8.9   2.225 2.23     
  2C5 4 0.25 0.25 8.9   2.225 2.23     
  EJE C-C       8.9           
  4C3 4 0.25 0.3 8.9   2.67 2.67     
  EJE D-D                   
  2C1 2 0.15 0.35 8.9   0.9345 0.93     
  2C5 2 0.25 0.25 8.9   1.1125 1.11     
  C6 1 0.15 0.3 8.9   0.4005 0.40     
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  ENTRE EJE E Y D                   
  3C5 3 0.25 0.25 8.9   1.66875 1.67     
  EJE E                   
  4C5 4 0.25 0.25 8.9   2.225 2.23     
  1C6 1 0.15 0.3 8.9   0.4005 0.40     
  EJE F                   
  1C5 1 0.25 0.25 8.9   0.55625 0.56     
  1C2 1 0.15 0.2 8.9   0.267 0.27     
  EJE G                   
  2C1 2 0.15 0.35 8.9   0.9345 0.93     
  1C3 1 0.25 0.3 8.9   0.6675 0.67     
  1C7 1 0.15 0.25 8.9   0.33375 0.33     
  PLACA 1 1.2 0.25 8.9   2.67 2.67     
  EJE H                   
  1C1 1 0.15 0.35 8.9   0.46725 0.47     
  1C5 1 0.25 0.25 8.9   0.55625 0.56     
                      
  
ENCOFRADO Y DESENCOFRADO 
COLUMNAS                 201.59 
  DESCRIPCION                   
  EJE A Y EJE B                   
  2C4 4 1   8.9   35.6 35.60     
  2C5 4 0.85   8.9   30.26 30.26     
  EJE C       8.9           
  2C3 2 0.85   8.9   15.13 15.13     
  2C3 2 0.3   8.9   5.34 5.34     
  EJE D       8.9           
  1C5 1 0.75   8.9   6.675 6.68     
  1C1 1 0.2   8.9   1.78 1.78     
  1C1 1 0.85   8.9   7.565 7.57     
  1C5 1 0.6   8.9   5.34 5.34     
  1C6 1 0.15   8.9   1.335 1.34     
  ENTRE EJE E Y D       8.9           
  1C5 1 0.6   8.9   5.34 5.34     
  1C5 1 0.2   8.9   1.78 1.78     
  1C5 1 0.75   8.9   6.675 6.68     
  EJE E       8.9           
  3C5 3 0.75   8.9   20.025 20.03     
  1C5 1 0.2   8.9   1.78 1.78     
  EJE F       8.9           
  1C5 1 0.75   8.9   6.675 6.68     
  1C2 1 0.4   8.9   3.56 3.56     
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  EJE G       8.9           
  1C1 1 0.2   8.9   1.78 1.78     
  PLACA 1 2.65   8.9   23.585 23.59     
  1C7 1 0.65   8.9   5.785 5.79     
  1C3 1 0.8   8.9   7.12 7.12     
  1C1 1 0.1   8.9   0.89 0.89     
  EJE H       8.9           
  1C1 1 0.1   8.9   0.89 0.89     
  1C5 1 0.75   8.9   6.675 6.68     
                      
  
ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA COLUMNAS                 3,088.62 
                      
02.00.00                     
  VIGAS                   
  CONCRETO EN VIGAS f'c=250 kg/cm2                 25.40 
  DESCRIPCION                   
  EJE B- EJE A ENTRE 1 Y  4 6 7.20 0.25 0.45   4.86 4.86     
  EJE C ENTRE 1 Y 4 3 7.00 0.25 0.30   1.58 1.58     
  EJE D ENTRE 1 Y 4 3 7.65 0.25 0.30   1.72 1.72     
  ENTRE EJE E Y D- 3 Y 4 3 4.05 0.25 0.30   0.91 0.91     
  EJE E ENTRE 1 Y 4 3 7.05 0.25 0.30   1.59 1.59     
  EJE G ENTRE 1 Y 4 3 6.24 0.25 0.30   1.40 1.40     
  EJE H ENTRE 3 Y 4 3 4.40 0.25 0.30   0.99 0.99     
  EJE 1 ENTRE G YA 3 16.06 0.25 0.20   2.41 2.41     
  EJE 1 Y EJE 2 ENTRE  A Y B 3 3.67 0.15 0.20   0.33 0.33     
  EJE 3 ENTRE G Y C 3 9.07 0.25 0.20   1.36 1.36     
  EJE 3 ENTRE H Y G 3 4.53 0.25 0.60   2.04 2.04     
  EJE 3' ENTRE A Y B 3 5.20 0.25 0.60   2.34 2.34     
  EJE 3´ ENTRE G Y E 3 3.19 0.25 0.20   0.48 0.48     
  EJE 3´ ENTRE D Y C 3 2.38 0.25 0.20   0.36 0.36     
  EJE 4 ENTRE A Y H 3 20.25 0.25 0.20   3.04 3.04     
                      
  
ENCOFRADO Y DESENCOFRADO EN 
VIGAS                 134.97 
  DESCRIPCION                   
  EJE A ENTRE 1 Y  4 3 0.95 7.20     20.52 20.52     
  EJE B ENTRE 1 Y  4 3 0.75 7.20     16.20 16.20     
  EJE C ENTRE 1 Y 4 3 0.20 7.00     4.20 4.20     
    3 0.25 1.10     0.83 0.83     
  EJE D ENTRE 1 Y 4 3 0.20 7.65     4.59 4.59     
    3 0.25 1.10     0.83 0.83     
  ENTRE EJE E Y D- 3 Y 4 3 0.20 4.05     2.43 2.43     
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    3 0.25 1.73     1.30 1.30     
  EJE E ENTRE 1 Y 4 3 0.20 7.05     4.23 4.23     
    3 3.82 0.25     2.87 2.87     
  EJE G ENTRE 1 Y 4 3 0.20 6.24     3.74 3.74     
    3 0.90 0.25     0.68 0.68     
    3 3.38 0.25     2.54 2.54     
  EJE H ENTRE 3 Y 4 3 0.40 6.24     7.49 7.49     
  EJE 1 ENTRE G YA 3 0.20 16.06     9.64 9.64     
  EJE 1 Y EJE 2 ENTRE  A Y B 3 0.20 3.63     2.18 2.18     
  EJE 3 ENTRE G Y C 3 0.25 1.80     1.35 1.35     
  EJE 3 ENTRE H Y G 3 1.25 4.53     16.99 16.99     
  EJE 3' ENTRE A Y B 3 1.05 5.10     16.07 16.07     
  EJE 3´ ENTRE G Y E 3 0.25 3.19     2.39 2.39     
  EJE 3´ ENTRE D Y C 3 0.25 2.38     1.79 1.79     
  EJE 4 ENTRE A Y H 3 20.25 0.20     12.15 12.15     
                      
  
ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA VIGAS                 3,192.70 
03.00.00 LOSAS MACIZAS                   
  
CONCRETO EN LOSAS MACIZAS  f'c=210 
kg/cm2               m3 48.42 
  LOSA DE e= 5 cms                   
  ENTRE EJE A Y B 
      
1.00  
   
16.24  
0.13  2.03 
       
    
      
1.00  
   
19.40  
0.13  2.43 
       
    
      
1.00  
     
6.56  
0.13  0.82 
       
  ENTRE B Y C 
      
1.00  
   
11.91  
0.13  1.49 
       
  ENTRE C Y D 
      
1.00  
     
6.31  
0.13  0.79 
       
    
      
1.00  
     
2.90  
0.13  0.36 
       
    
      
1.00  
     
7.74  
0.13  0.97 
       
  ENTRE D Y E 
      
1.00  
     
8.91  
0.13  1.11 
       
    
      
1.00  
     
6.89  
0.13  0.86 
       
    
      
1.00  
     
6.34  
0.13  0.79 
       
  ENTRE EJE E, F Y G 
      
1.00  
   
24.48  
0.13  3.06 
       
  ENTRE G Y H 
      
1.00  
   
19.48  
0.13  2.44 
       
                17.15     
 DSCTOS          
  DUCTO ENTRE D YE 
      
2.00  
     
5.36  
      
0.05    
      
0.54    0.54     
  VIGUETAS 
      
4.00  
     
3.35  0.015    
      
0.20    0.20     
                -0.74     
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 ENCOFRADO Y DESENCOFRADO LOSAS 
MACIZAS SEGUNDO NIVEL               m2 402.39 
  LOSA ADICIONAL EN SEMISOTANO                   
  SUMATORIA DE LOSAS  
      
1.00  
 
411.50          411.50     
  DSCT 
     -
1.00  
     
9.11          -9.11     
                      
  
ACERO CORRUGADO FY= 4200 kg/cm2 
GRADO 60 PARA LOSA MACIZA               kg 3,534.11 
                      
            
 
